États limites ultimes de cadres en acier isolés sismiquement avec des amortisseurs élastomères et des contreventements en chevrons by Yzema, Fritz Alemagne
UNIVERSITÉ DE SHERBROOKE
Faculté de génie
Département de génie civil
ÉTATS LIMITES ULTIMES DE CADRES EN ACIER ISOLÉS
SISMIQUEMENT AVEC DES AMORTISSEURS ÉLASTOMÈRES
ET DES CONTREVENTEMENTS EN CHEVRONS
Mémoire de Maîtrise ès Sciences Appliquées
Spécialité : génie civil
Composition du jury :
Patrick Paultre (Directeur de recherche)
Charles-Philippe Lamarche
Najib Bouaanani
Fritz A. Yzema
Sherbrooke (Québec), CANADA Décembre 2013

Résumé
Ce projet de maîtrise s’intéresse au comportement ultime d’une structure en acier,
contrôlée sismiquement par des amortisseurs élastomères et des contreventements en che-
vron. Les séismes peuvent causer des dommages considérables quand les infrastructures
et les bâtiments ne sont pas construits selon les normes et les techniques appropriées.
Par conséquent, réduire l’impact des séismes revient particulièrement à construire des
ouvrages sécuritaires en tenant compte bien entendu du paramètre économique. Ainsi
Gauron, Girard, Paultre et Proulx ont étudié en 2009, un système des reprise de forces
latérales, constitué uniquement de contreventements en chevron montés en série avec des
amortisseurs en caoutchouc naturel ﬁbré ayant de nombreux avantages. Premièrement, le
système reste élastique sous le séisme de design en réduisant les eﬀorts sismiques linéaires
par un facteur supérieur à Rd = 3 par rapport à un cadre conventionnel. Deuxièmement,
il est capable de contrôler les déplacements sous la limite du CNBC 2010 (Code Natio-
nal du Bâtiment du Canada 2010), et même de réduire ces derniers dans certains cas.
Par conséquent, il permet de réduire les sections des poutres et des poteaux des cadres
par rapport à une structure conventionnelle ainsi que les coûts de réparation après un
séisme. Toutefois, le comportement à l’état limite ultime d’un tel système, ses limites
et ses réserves de sécurité restaient à déterminer. Ainsi, l’objectif global de ce projet de
recherche est de déterminer les diﬀérents mécanismes de ruine possibles de ce système,
d’établir des limites et réserves de sécurité, et de préciser, après avoir formulé certaines
recommandations, à quelles conditions il peut être utilisé dans le dimensionnement de
nouvelles structures. Pour atteindre les objectifs ﬁxés, deux essais quasi statiques ont été
réalisés sur deux cadres en acier dimensionnés avec le système. Des essais dynamiques ont
aussi été réalisés aﬁn d’avoir les propriétés viscoélastiques des amortisseurs. Le premier
essai a mis en évidence un mécanisme de ruine innatendu et prématuré qui a souligné
un défaut majeur dans les connexions des diagonales avec l’amortisseur. Le second essai a
révélé un des mécanismes de ruine envisagés initialement où le caoutchouc se déchire après
l’initiation du ﬂambement dans la diagonale comprimée. Les résultats expérimentaux ont
montré que l’amortisseur constitue le maillon faible du système, et que des eﬀorts parasites
peuvent réduire signiﬁcativement la capacité portante des structures dimensionnées avec
un tel système. Dans les deux cas, les résultats ont montré que la méthode de dimension-
nement du système tel qu’elle est déﬁnie actuellement mérite d’être améliorée. En ce sens,
des recommandations relatives au dimensionnement des diﬀérents éléments des structures
dimensionnées avec le système ont été élaborées, particulièrement en ce qui concerne le
caoutchouc et les connexions.
Mots-clés : Système de reprise des forces latérales (SFRS) ; amortisseurs élastomères ;
contreventements en chevron ; essais quasi-statiques ; essais dynamiques ; état limite ul-
time ; mécanisme de ruine ; contrôle sismique.
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Abstract
This thesis focuses on the ultimate behavior of steel structures, controlled seismically by
elastomeric dampers and chevron bracings. Earthquakes can cause considerable damages
when infrastructures and buildings are not built considering appropriate standards and
technics. Therefore, mitigating the impact of earthquakes means essentially building safe
structures by taking account of economic parameters too. Thus Gauron, Girard, Paultre
and Proulx studied in 2009 a seismic force resisting system consisting only of chevron
braces connected in series with ﬁber-reinforced natural rubber dampers that oﬀers many
beneﬁts. First, the system remains elastic under the design earthquake by reducing linear
seismic eﬀorts by a factor of Rd = 3 compared to a conventional frame. Secondly, it allows
to control the displacements under the limits of NBCC 2010 (National Building Code of
Canada 2010), and even to reduce them in some cases. Therefore, it allows a reduction of
sections of beams and columns of conventional frames and it prevents repairing costs of the
structure after an earthquake. However, the ultimate limit state behavior of this system,
its limitations and safety reserves have not been determined yet. Thus, the overall objec-
tive of this project is to determine the diﬀerent possible failure mechanisms of the system,
to set its limits and safety reserves, and to state after some recommendations, how it can
be used in the design of new structures. To achieve these objectives, two quasi static tests
were performed on two steel frames designed with the new system. Dynamic tests were
also conducted to get the viscoelastic properties of the damping material. The ﬁrst quasi
static test revealed an unexpected and premature failure mechanism that pointed out a
major ﬂaw in the connections of the braces with the damper. The second test revealed
one of the failure mechanisms originally expected where the rubber tears after buckling of
the compression brace. The experimental results have shown that the damper is the weak
element in the system, and that additional forces can signiﬁcantly reduce the structural
capacity of structures designed with the system. In both cases, the results have shown
that the actual design method of the system should be improved. Thus, recommendations
for the design of elements of structures designed with this system have been developed,
particularly with regard to the rubber and brace connections.
Key-words : Seismic force resisting system (SFRS) ; elastomeric damper ; chevron braces ;
quasi static test ; dynamic test ; ultimate limit state ; failure mechanism ; seismic control.
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Chapitre 1
INTRODUCTION
1.1 GÉNÉRALITÉS
Les séismes au cours des dernières décennies ont fait beaucoup de torts à l’humanité,
et les séismes du 10 janvier d’Haiti, du 27 juillet 2010 du Chili, du 23 octobre 2011 de
la Turquie sont des exemples parmi les plus récents. Ces torts sont majoritairement dus
à l’eﬀondrement de bâtiments, de certaines infrastructures routières et même de certains
ouvrages hydrauliques (ﬁg. 1.1). Ainsi, on comprend la nécessité de construire des ou-
vrages sécuritaires au regard des tremblements de terre en tenant compte bien entendu
du paramètre économique. Beaucoup de techniques et de procédés peuvent être utilisés
pour arriver à cette ﬁn. Normalement, si l’on pouvait connaître avec précision les eﬀorts
sismiques, le plus logique serait de dimensionner les ouvrages pour résister élastiquement
à ces eﬀorts. Toutefois, non seulement les eﬀorts induits par les tremblements de terre ne
peuvent être connus avec précision, mais aussi, il ne serait pas économique de construire
des ouvrages avec de tels eﬀorts, car ils seraient de dimensions énormes et que leur durée
de vie utile peut être bien inférieure au temps de retour des séismes. Ainsi, des méthodes
de dimensionnement comme la méthode à la performance ou à la capacité, qui permettent
de construire des ouvrages plus économiques en acceptant certains dommages en fonc-
tion de leur importance, ont été élaborées. Ces méthodes ont l’avantage de produire des
structures ductiles qui peuvent prendre de très grandes déformations avant leur rupture
au détriment de certains éléments structuraux et des éléments non structuraux. Jusqu’à
présent la méthode à la capacité est la méthode de prédilection en génie parasismique, bien
que la méthode à la performance commence à s’installer également, particulièrement aux
États-Unis. Au Canada, cette dernière méthode n’est pas encore intégrée dans le code de
dimensionnement des bâtiments [10] ; par contre, elle intègre bien le code de construction
des ponts (Chap. 4 CSA S6-06) [11].
Le dimensionnement à la capacité consiste à choisir un mécanisme de ruine bien précis
pour la structure, un système dissipatif approprié en s’assurant que toutes les autres parties
de la structure restent dans le domaine élastique. L’exemple classique le plus utilisé pour
illustrer ce concept est une chaîne constituée d’un maillon faible et ductile d’une résistance
probable donnée (Rdp), et de maillons fragiles d’une résistance élastique (Rf ) plus grande
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(a) Rupture d’un pont à Kobe en 1995 (b) Rupture d’un barrage au Japon en 2011
Figure 1.1 – Rupture d’infrastructures due aux séismes
que Rdp qui tient compte de la ductilité désirée (ﬁg. 1.2). En appliquant une force F
sur la chaîne, des contraintes se développent dans les maillons et augmentent à mesure
que la force F augmente. Lorsque le maillon ductile atteint sa limite élastique, toute
augmentation de la force F, aussi petite qu’elle soit, entraîne de grandes déformations
inélastiques au niveau de ce maillon et de toute la chaîne. Et, si la force est maintenue ou
continue d’augmenter, les déformations inélastiques vont continuer d’augmenter jusqu’à
la rupture du maillon faible ou au retrait de la force. Dans ce cas, la chaîne entière se
comporte comme si elle avait le comportement du maillon faible, et les eﬀorts dans les
maillons fragiles se limitent à la résistance du maillon faible.
Le dimensionnement à la performance, appelé dans la littérature performance based
design, est une technique ou philosophie basée sur la performance des structures en dé-
formation. La diﬀérence avec les méthodes conventionnelles, appelées dans la littérature
Figure 1.2 – Idéalisation de la méthode de dimensionnement à la capacité
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force-based design, vient du fait que ces dernières partent de la période et de la ductilité
pour déterminer les eﬀorts et résistances, tandis que la philosophie basée sur la perfor-
mance commence par ﬁxer les niveaux de performance voulus (déplacement et niveaux
d’endommagement) avant de déterminer la résistance de la structure [16]. Dans la litté-
rature, la philosophie basée sur la performance regroupe trois méthodes qui sont appelées
en anglais : Capacity Spectrum method, N2 Method et Displacement-Based Method.
La méthode appelée capacity spectrum method (méthode du spectre de capacité ) ou
encore Acceleration Displacement Response Spectra (Spectres de réponses accélération-
déplacement), utilise à la fois la courbe de réponse spectrale et la courbe de capacité de
la structure. La réponse spectrale est caractérisée initialement par une réponse élastique
amortie à 5% et par une réduction de cette dernière pour tenir compte de l’énergie dissi-
pée à cause de la demande en déformation inélastique. L’application de la méthode com-
mence avec la conversion des courbes de capacité et de demande au format déplacement-
accélération (format ADRS) (ﬁg. 1.3). Puis, une fois que les deux courbes sont converties
au format ADRS, on les superpose et le point d’intersection de ces dernières représente
la performance de la structure (ﬁg. 1.4). Plus de détails sur cette méthode peuvent être
trouvés dans la référence [27].
Figure 1.3 – Conversion des courbes de reponse spectrale et de capacité au format ADRS
[27]
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Figure 1.4 – Détermination du point de performance [27]
La deuxième méthode, appelée N2 method, est une méthode d’analyse sismique non
linéaire relativement simple qui est très proche de la méthode du spectre de capacité.
La diﬀérence vient du fait qu’au lieu d’utiliser un spectre de réponse élastique c’est un
spectre inélastique qui est utilisé [16]. Comme pour la méthode du spectre de capacité, le
spectre de réponse est converti d’abord au format ADRS. Puis, on fait passer ce dernier
du domaine élastique au domaine inélastique (ﬁg. 1.5) en tenant compte de la ductilité
désirée à l’aide des équations (1.1) et (1.2) :
Sa =
Sae
Rμ
(1.1)
Sd =
RμSde
μ
(1.2)
où Sae est l’accélération spectrale élastique, Sde est le déplacement spectral élastique, μ
est le coeﬃcient de ductilité et Rμ est le facteur de réduction lié à la dissipation d’énergie
hystérétique de la structure. Rμ peut être calculé à partir des expressions suivantes :
Rμ = μ si T > 0.7
Rμ = 1 +
μ − 1
0.7 T si 0 < T < 0.7
Rμ = 1 si T = 0
(1.3)
où T est la période de la structure.
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Comme pour la méthode de spectre capacité, la performance de la structure est déter-
minée en superposant la courbe de capacité de la structure et celle de la réponse spectrale.
Plus de détails sur cette méthode peuvent être trouvés dans la référence [16].
Figure 1.5 – Conversion du spectre élastique en spectre inélastique [16]
La méthode appelée Direct Displacement Based Method (Méthode directe basée sur
les déplacements) est une méthode dont la philosophie est de dimensionner la structure
pour atteindre une performance donnée déﬁnie par la déformation dans les éléments et
les déplacements interétages. Avec cette méthode, le système non linéaire est remplacé
par un système linéaire équivalent, et, si la structure est un MDOF (Multi Degree Of
Freedom - système à plusieurs degrés de liberté), elle est remplacée par une structure SDOF
(Single Degree of Freedom - système à un seul degré de liberté) de masse équivalente me
(ﬁg. 5.1). L’application de cette méthode commence premièrement par ﬁxer le déplacement
de la structure. Ensuite, le taux d’amortissement total est déterminé en tenant compte
du type de structure (béton, acier, etc.) et d’amortisseur éventuellement utilisé (visqueux,
viscoélastique, etc.). Puis, à partir de ce déplacement la période eﬀective ou équivalente
(Te) est déterminée avant de déterminer la rigidité eﬀective Ke de la structure selon la
formule classique suivante (1.4) :
Ke =
me4π2
T 2e
(1.4)
Connaissant la performance et la rigidité eﬀective de la structure SDOF, une force équiva-
lente est déterminée avant de la répartir sur l’ensemble des étages de la structure MDOF
en fonction de la masse de chaque étage.
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Il faut signaler que les deux premières méthodes (Spectre de capacité et N2 Method)
sont utilisées généralement pour déterminer la performance des structures existantes pour
une demande sismique donnée. Davantage d’informations peuvent être trouvées dans les
références [16,24,27,29,30] sur ces diﬀérentes méthodes.
(a) Conversion MDOF en SDOF (b) Rigidité eﬀective du SDOF
Figure 1.6 – Méthode directe basée sur les déplacements : Hypothèses fondamentales [30]
Toutes les méthodes citées ci-dessus utilisent la ductilité qui est l’un des paramètres
les plus importants en génie parasismique. Elle permet aux structures de dissiper une
bonne partie de l’énergie induite par les séismes dans les zones de déformations plastiques,
et entraîne du coup une diminution des eﬀorts de dimensionnement. L’importance de
la ductilité réside non seulement dans le fait qu’elle permet de construire des ouvrages
économiques et capables de dissiper de l’énergie mais aussi dans le fait qu’elle laisse le
temps de réagir lors d’un problème structural. On distingue deux types de ductilités : la
ductilité globale et la ductilité locale ou sectionnelle. La ductilité globale correspond au
déplacement ou aux déformations globales de la structure, tandis que la ductilité locale
ou sectionnelle est déﬁnie en considérant les déformations au niveau de chaque membrure.
La ductilité globale est déﬁnie par le facteur :
μΔ =
Δu
Δy
(1.5)
et par exemple, dans le cas d’une poutre ou d’un poteau, la ductilité locale est déﬁnie par
le facteur :
μϕ =
ϕu
ϕy
(1.6)
où Δu est le déplacement maximal de la structure à la rupture, Δy le déplacement de la
structure à l’initiation de la plastiﬁcation, ϕu la courbure de la section à la rupture et ϕy
la courbure de la section à l’initiation de la plastiﬁcation.
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Pour une console par exemple, Δu et Δy sont déﬁnis à l’extrémité libre, et ϕu et ϕy
à l’encastrement, là où se forme la rotule plastique. Dans les codes et normes, le niveau
de ductilité du SFRS (Seismic Force Resisting System - Systèmes de Reprises des Forces
Latérales) est associé à un facteur de réduction des eﬀorts de design, Rd, combiné à un
facteur Ro lié au type de SFRS. Dans la norme CSA S16-09 [12], la ductilité des structures
contreventées par des chevrons varie de la ductilité de type limité (LD, Rd = 2 et R0 = 1.3)
à la ductilité de type ductile (D, Rd = 4 et R0 = 1.5) en passant par la ductilité de type
modérée (MD, Rd = 3 et R0 = 1.3). Dans le cadre de ce projet qui traite de SFRS en
chevron, c’est la ductilité de type modérée qui est considérée, et les rotules et plastiﬁcations
devraient se former dans les contreventements en chevron.
1.2 MISE EN CONTEXTE
Pour résister aux charges latérales obtenues à l’aide des méthodes de dimensionnement
précitées, les contreventements en treillis concentriques (ﬁg. 1.7), les contreventements
en treillis excentriques (ﬁg. 1.8), les refends en acier, en béton armé ou en maçonnerie
et les cadres rigides peuvent-être utilisés. Dans les diﬀérentes méthodes de dimensionne-
ment cités plus haut, très souvent ces SFRS sont considérés comme des fusibles, et sont
responsables de dissiper par plastiﬁcation une certaine quantité d’énergie induite dans
la structure par les séismes. Donc, après un grand tremblement de terre, il est parfois
inévitable de remplacer ces derniers à cause des dommages qu’ils ont subis.
Bien que ces types de contreventements soient assez eﬃcaces, il est parfois important
et nécessaire de recourir au contrôle structural, soit pour réduire les eﬀorts engendrés par
les séismes et les importantes déformations inélastiques, soit pour réduire les problèmes
de vibration dus aux vents, surtout dans le cas des bâtiments de grande hauteur et des
ponts de grande portée. En plus, bien que les structures aient un certain niveau d’amor-
tissement propre, ce dernier s’avère très souvent insuﬃsant, et le contrôle structural peut
être utilisé également pour augmenter ce taux d’amortissement. L’isolation à la base et/ou
les systèmes supplémentaires qui permettent de dissiper de l’énergie en la transformant
sous forme de chaleur sont généralement utilisés à cette ﬁn. Principalement, le contrôle
sismique permet de réduire considérablement les eﬀorts sismiques de dimensionnement. Il
permet d’éviter la plastiﬁcation des éléments du SRFS et d’autres éléments structuraux,
et peut même limiter les dommages à leur plus bas niveau. Dans certains cas, la réduction
des coûts de construction peut être aussi envisagée étant donné la réduction des eﬀorts
sismiques de dimensionnement. Ainsi, Gauron, Girard, Paultre et Proulx [18,19] ont étudié
en 2009 un système de reprise des forces latérales constitué uniquement de contrevente-
ments en chevron montés en série avec des amortisseurs élastomères en remplacement de
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Figure 1.7 – Principaux contreventements concentriques [27]
Figure 1.8 – Principaux contreventements excentriques [27]
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chevrons conventionnels ayant les avantages suivants (ﬁg. 1.9) :
1. Le système reste élastique sous les séismes de design en réduisant les eﬀorts sismiques
linéaires par un facteur supérieur à Rd = 3 par rapport à un cadre conventionnel ;
2. Les déplacements sont contrôlés sous la limite du CNBC, voire ils peuvent être
réduits dans certains cas ;
3. Les sections sont réduits par rapport à un cadre dimensionné à la capacité et les
coûts de réparation ou de reconstruction après un séisme sont nuls.
(a) Chevron conventionnel (b) Chevron et amortisseur
Figure 1.9 – Isolation par amortisseurs élastomères et contreventements en chevrons
Toutefois, étant donné que les eﬀorts de dimensionnement peuvent être atteints ou dé-
passés pour une raison ou une autre (séismes exceptionnels), des études supplémentaires
visant à étudier le comportement à l’état limite ultime des structures dimensionnées avec
un tel système s’avèrent nécessaires. Dans le cas du nouveau système proposé par Gauron
et Girard, si les eﬀorts de dimensionnement sont atteints ou dépassés, les principaux mé-
canismes suivants sont anticipés :
1. Rupture du caoutchouc en cisaillement, sans ﬂambement des contreven-
tements
Le mécanisme est présenté à la ﬁgure 1.10a, où le caoutchouc se déchire en cisaille-
ment en laissant intacts tous les autres éléments. Avec la rupture du caoutchouc les
eﬀorts ne pourront plus être transférés aux diagonales, et cela peut conduire direc-
tement à la ruine de la structure. Ce cas se produira seulement si l’amortisseur est
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plus faible que la diagonale associée ou si d’importants eﬀorts parasites s’ajoutent au
cisaillement dans l’amortisseur. En théorie, l’amortisseur est capable de résister au
cisaillement simple générant le ﬂambement de la diagonale, car les déformations de
design de l’amortisseur sont bien inférieures aux déformations de rupture (> 300%).
Ce mécanisme est probablement le moins intéressant, car il sera celui qui limitera le
plus la capacité du cadre en terme de forces latérales et de déplacements possibles
pour une même section de diagonale.
(a) Déchirure du caoutchouc (b) Déchirure du caoutchouc après ﬂambe-
ment de la diagonale comprimée
Figure 1.10 – Mécanismes sans plastiﬁcation de la poutre
2. Flambement de la diagonale en compression, puis rupture du caoutchouc
La ﬁgure 1.10b présente le mécanisme où la rupture du caoutchouc survient après le
ﬂambement des diagonales. Ce mécanisme ne diﬀère du premier que par le ﬂambe-
ment de ces dernières. Après le ﬂambement des diagonales, un eﬀort de traction est
introduit dans l’amortisseur à cause de la force débalancée des contreventements,
et s’ajoute au cisaillement. Cela n’a pas d’autres eﬀets que d’amener le caoutchouc
à se déchirer prématurément par combinaison de contraintes de cisaillement et de
traction dans le matériau. Ce mécanisme se produira seulement si la poutre est ca-
pable de resister au moment généré par la force débalancée avant que l’amortisseur
ne rompe. Sinon, le troisième mécanisme se produira.
3. Flambement de la diagonale en compression, puis plastiﬁcation de la
poutre et rupture probable du caoutchouc
Le dernier mécanisme est présenté à la ﬁgure 1.11, et comprend deux variantes.
La première correspond au cas où l’apparition d’une rotule plastique dans la poutre
après le ﬂambement des diagonales survient sans la rupture du caoutchouc. La se-
conde correspond au cas où la rupture du caoutchouc survient également. Ce mé-
canisme est pratiquement le même que celui d’un cadre contreventé en chevron
dimensionné suivant le principe de la poutre faible. Dans la logique de dépassement
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des charges, ce mécanisme est le plus intéressant, car probablement c’est celui ci qui
oﬀrira le plus de ductilité.
(a) Rotule dans la poutre après ﬂambement
diagonale
(b) Rotule dans la poutre et rupture du ca-
outchouc après ﬂambement diagonale
Figure 1.11 – Mécanismes avec rotule plastique dans la poutre
Tous les mécanismes présentés ont le même défaut majeur (sauf ﬁg. 1.11a) : la perte
totale de rigidité latérale et donc l’eﬀondrement probable. Le plus intéressant serait celui
oﬀrant le plus de ductilité ou de surcapacité, mais il faut déjà savoir le mécanisme qui se
produit avec la méthode de design actuelle avant de faire des améliorations pour forcer
l’un ou l’autre des modes de ruptures. C’est dans ce contexte qu’une étude expérimentale
de cadres en acier avec amortisseurs élastomères et contreventements en chevron, sollicités
à l’état limite ultime a été entreprise.
1.3 DÉFINITION ET OBJECTIF DU PROJET DE RECHERCHE
Le système tel que dimensionné actuellement [19] devrait développer l’un ou l’autre des
mécanismes de ruine presentés à la ﬁgure 1.11. Ces mécanismes devraient être ductiles, car
même si le caoutchouc se déchirait, cela arriverait après le ﬂambement de la diagonale en
compression et la formation d’une rotule plastique dans la poutre. Toutefois, selon les cas
d’études et certains aspects non maîtrisés dans le processus de dimensionnement jusqu’à
présent (résistance du caoutchouc, comportement des assemblages), d’autres mécanismes
peuvent aussi se développer.
Étant donné la conception du système qui veut que les eﬀorts horizontaux soient repris
uniquement par le nouveau SFRS (diagonales en série avec amortisseur), le déchirement du
caoutchouc peut entraîner de sérieux dommages dans les structures. Avec un tel système, si
le caoutchouc se déchire, la rupture de la structure est évidente étant donné que les eﬀorts
ne pourront plus se transférer aux diagonales. Le système tel que dimensionné actuellement
fonctionne sous l’hypothése que le caoutchouc travaille en cisaillement simple. Or, en cas de
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dépassement de charges, il est probable (à cause du ﬂambement de la diagonale comprimée
et des défauts de conception) que le caoutchouc soit sollicité également par d’autres eﬀorts
(traction, ﬂexion et torsion) pouvant entraîner sa ruine prématurée étant donné qu’il n’a
pas été dimensionné pour les reprendre. Il est donc important d’éliminer ou de limiter ces
eﬀorts dans le caoutchouc ou de dimensionner l’amortisseur pour les reprendre dans la
mesure du possible.
Les essais de caractérisation réalisés par Gauron et Girard ont montré que les proprié-
tés viscoélastiques varient avec la déformation en cisaillement de manière non linéaire.
Donc, le choix de dimensionnement par rapport à la déformation de l’amortisseur est très
importante et inﬂuence beaucoup le comportement du système. Cependant, à l’état de
connaissance actuel du système, il existe très peu d’indications ou de recommandations
sur la façon de choisir une telle déformation. Il faut aussi signaler que la méthode de
dimensionnement actuelle ne tient pas compte de la résistance du caoutchouc par rapport
aux eﬀorts de dimensionnement. Les seuls critères utilisés pour dimensionner l’amortisseur
sont basés sur sa déformation en cisaillement simple et sa rigidité. La résistance en trac-
tion du caoutchouc par exemple est très importante étant donné que pour des mécanismes
entraînant le ﬂambement des diagonales, le caoutchouc sera sollicité en traction à cause
de la charge débalancée provenant du ﬂambement de la diagonale en compression.
Tenant compte des remarques mentionnées ci-dessus, il y a lieu de poser les questions
suivantes :
1. Comment faire un dimensionnement sécuritaire et économique d’une structure avec
un tel système ?
2. Quelle sera le comportement d’un tel système si les eﬀorts pour lesquels il a été
dimensionné sont dépassés ?
3. Quel mécanisme de ruine privilégier ou favoriser ?
4. Quelles sont les limites et réserves de sécurité des structures dimensionnées avec un
tel système ?
5. Quelles sont les recommandations nécessaires pour améliorer la méthode de design ?
Ce projet, réalisé sous la supervision du professeur Patrick Paultre, s’inscrit dans le
cadre d’une série de recherche du centre de recherche en génie parasismique de l’université
de Sherbrooke (CRGP). Il peut être vu comme la suite du projet de Girard et de Gauron,
deux anciens étudiants de ce même groupe de recherche. Il s’intéresse au comportement à
l’état limite ultime, d’une structure en acier contrôlée par des amortisseurs élastomères et
contreventements en chevron. Les structures, bien qu’elles soient dimensionnées pour des
eﬀorts bien précis peuvent être sollicitées pour une raison ou une autre par des eﬀorts qui
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sont supérieurs à ceux pour lesquels elles ont été dimensionnées. Ainsi, bien que Girard
et Gauron [18,19] ont clairement montré que les dimensions des éléments structuraux des
structures contrôlées par des amortisseurs élastomères peuvent être sensiblement réduites,
de nouvelles études sont nécessaires pour déﬁnir les limites ou réserves de sécurité de telles
structures (ductilité ou surcapacité). La recherche portera sur l’étude du comportement
des diﬀérents éléments tels que l’amortisseur, les contreventements, les colonnes et les
poutres lors de la mise en place du mécanisme de ruine. L’étude des assemblages pourra
être aussi envisagée si cela s’avère nécessaire.
L’objectif global du projet de recherche est d’établir les limites et les réserves de sécurité
du nouveau SFRS, et de préciser, après avoir formulé certaines recommandations, à quelles
conditions ce système peut être utilisé dans le design de nouvelles structures. L’objectif
sera atteint lorsque tous les objectifs secondaires ou spéciﬁques mentionnés ci-dessous sont
atteints :
1. Étudier le comportement de l’amortisseur, des contreventements, des poutres et des
poteaux à l’état limite ultime dimensionnés avec les charges réduites ;
2. Étudier la ductilité et l’évolution de la rigidité de la structure ;
3. Formuler les recommandations nécessaires pour un dimensionnement sécuritaire en
cas de dépassement des charges.
1.4 DÉMARCHE MÉTHODOLOGIQUE
1.4.1 Charges et dimensionnement
Pour mener l’étude, un bâtiment d’un étage de 40m de côté, d’une hauteur de 4m et
situé sur un sol de type C dans la région de Montréal a été considéré. Une série de huit (8)
séismes compatibles avec le spectre de dimensionnement de la région de Montréal a été
également considérée. Tous les calculs ont été faits d’après les exigences du Code National
du Bâtiment du Canada (CNBC 2010) [10], et de la norme CSA S16-09 en suivant les
détails pour les chevrons de ductilité modérée (art.27.5) [12] .
Pour atteindre les objectifs ﬁxés, deux cadres amortis ont été dimensionnés pour être
testés par la suite. Pour le premier cadre que l’on convient d’appeler cadre fort, le di-
mensionnement des diﬀérents éléments a été fait par Girard [19], et dans ce document le
dimensionnement est repris tel qu’il a été fait, exception faite de l’amortisseur, qui est
modiﬁé. Le second cadre est dimensionné avec les eﬀorts réduits, et l’on convient de l’ap-
peler cadre léger. Ce dernier a été dimensionné pour étudier le mécanisme de ruine du
système tel que dimensionné, alors que le cadre fort a été dimensionné pour faire ressortir
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d’éventuels défauts de conception aux grandes déformations et pour forcer les mécanismes
de ruine sans plastiﬁcation de la poutre.
Selon le CNBC 2010, deux méthodes peuvent être utilisées pour dimensionner le sys-
tème de reprise de force latérale d’une structure : il s’agit de la méthode statique équiva-
lente et du calcul dynamique. Pour utiliser la méthode statique équivalente, la structure à
dimensionner doit respecter certaines conditions qui sont liées à sa période, son niveau d’ir-
régularité, sa sensibilité à la torsion et au niveau de sismicité de la région. Dans ce projet,
la méthode statique équivalente est utilisée dans un premier temps pour prédimensionner
les diagonales du SFRS, et la méthode dynamique dans un second temps pour eﬀectuer
le design de l’amortisseur et la validation du design. Le concept de design à la capacité
intervient aussi pour le dimensionnement de certaines sections du SFRS. Un programme
réalisé sous MATLAB, à travers lequel l’intégration numérique est faite en utilisant un
modèle viscoélastique pour décrire le comportement des amortisseurs, a été utilisé pour
faire les calculs dynamiques.
1.4.2 Essais expérimentaux
Des essais quasi statiques sous charges extrêmes ont été réalisés aﬁn d’étudier le com-
portement des structures dimensionnées avec le nouveau système de reprise des forces
latérales proposé par Gauron et Girard. Étant donné que le bâtiment est quasiment symé-
trique, l’étude expérimentale a été réalisée sur une structure à deux dimensions (2D), soit
un cadre à l’échelle réelle contreventé avec des chevrons montés en série avec un amor-
tisseur élastomère. Des essais dynamiques visant à caractériser le matériau utilisé ont été
également réalisés. À partir des propriétés du caoutchouc issus des résultats des essais dy-
namiques, les réponses moyennes des bâtiments ont été déterminées numériquement pour
les huit (8) séismes d’Atkinson, puis comparées aux réponses ultimes trouvées à l’aide des
essais quasi statiques.
Étant donné les trois (3) mécanismes de ruine principaux qui peuvent à priori être
développés avec ce nouveau système, au moins trois essais quasi statiques devraient être
réalisés pour atteindre les objectifs ﬁxés. Toutefois, suite aux résultats du premier essai
eﬀectué, seul le mécanisme du cadre fort a pu être étudié expérimentalement. Deux cadres
ont cependant été testés, correspondant tous les deux à la conﬁguration du bâtiment avec
poutre forte. Les éléments de ce cadre (colonnes, poutre, assemblages) ont été dimensionnés
avec les résistances probables en tension et en compression des diagonales. Le mécanisme
de ruine présenté à la ﬁgure 1.10b devait être obtenu avec le premier cadre. Toutefois, une
excentricité des eﬀorts dans l’amortisseur provenant de la conception de l’assemblage des
diagonales a entraîné un mécanisme de ruine inattendu provoqué par la plastiﬁcation en
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ﬂexion des plaques reliant les diagonales au WT. Face à ce problème, un deuxième cadre
dimensionné avec les mêmes hypothèses que le précédent, mais avec des assemblages plus
rigides qui éliminent également l’excentricité a été testé. Dans tout le reste du document
le premier cadre testé est appelé cadre avec connexions ﬂexibles, tandis que le second est
appelé cadre avec connexions rigides.
Pour réaliser les amortisseurs, le caoutchouc naturel ﬁbré F-80 fourni par Produits
Hévéa Inc. (Richmond, QC) a été utilisé. Ce choix se justiﬁe par le fait que ce matériau a
été déjà caractérisé et utilisé dans le cadre des projets de Girard et de Gauron. Rappelons
que ces derniers avaient choisi ce matériau en raison de sa grande capacité dissipatrice
d’énergie et aussi de sa rigidité par rapport aux caoutchoucs naturels conventionnels. Bien
que des petites diﬀérences au niveau des propriétés puissent exister pour une raison ou
une autre (procédé de fabrication) entre le matériau qui est utilisé dans ce projet et celui
qui a été utilisé par Gauron et Girard, ce sont les propriétés du matériau que ces derniers
avaient caractérisées qui ont été retenues pour les dimensionnements de ce projet.
1.5 PRÉSENTATION DU DOCUMENT
Le présent document comprend six chapitres. La présente introduction présente une
mise en contexte générale et la problématique liée au sujet de recherche, la déﬁnition du
sujet de recherche ainsi que les objectifs à atteindre et la méthodologie. Au chapitre 2, une
revue bibliographique présente certaines connaissances nécessaires relatives à ce projet,
ainsi que certains travaux qui ont été faits à ce jour avant la réalisation de ce projet.
Puis au chapitre 3, une mise au point sur le dimensionnement des diﬀérents éléments
principaux des cadres est faite. Les diﬀérents eﬀorts, les sections retenues et quelques
démarches de calculs sont aussi présentés dans ce chapitre. Dans le chapitre 4, une présen-
tation détaillée du protocole d’essai expérimental, du montage, des spécimens et de leur
instrumentation est faite. Le chapitre 5 représente la partie principale du mémoire étant
donné qu’il est consacré aux résultats et à l’analyse des résultats expérimentaux. Enﬁn,
dans le chapitre 6, la conclusion ﬁnale présente les retombées du projet, une synthèse des
résultats, des recommandations, et aussi des réponses aux diﬀérents questionnements.

Chapitre 2
ETAT DE L’ART ET CONTEXTE
SCIENTIFIQUE
2.1 CONTREVENTEMENT EN CHEVRON
Les contreventements en chevrons sont formés de deux (2) diagonales qui peuvent
être assemblées soit au-dessus ou en-dessous des poutres. Lorsqu’elles sont assemblées au-
dessous de la poutre, elles prennent la forme d’un V inversé, et c’est cette forme qui est
considérée dans ce projet. Si leur point d’intersection se rencontre au centre de la portée
de la poutre, on dit que ces derniers sont concentriques, et dans le cas contraire, on dit
qu’ils sont excentriques. Contrairement aux contreventements en X, les contreventements
en chevron ont un rapport coût eﬃcacité très intéressant. Ils nécessitent moins de maté-
riaux dans l’ensemble, car les diagonales sont plus courtes et aussi nécessitent moins de
connexions. En plus, sur le plan architectural, ils sont plus intéressants en oﬀrant plus de
possibilités au concepteur avec beaucoup plus d’espace (ﬁg. 2.1). Par ailleurs, en fonction
du type de dimensionnement adopté, la poutre à laquelle est attaché le sommet du che-
vron peut subir de sérieux dommages et réduire la capacité de dissipation d’énergie, et la
résistance latérale de l’ensemble de la structure. En eﬀet, contrairement aux contreven-
tements en X, les contreventements en chevron n’ont aucun support en leur milieu [35].
Sous l’action des forces horizontales, les barres en compression peuvent ﬂamber rapide-
ment, réduisant brutalement la capacité portante de la poutre et aussi de l’ensemble de la
structure. Ainsi, une force axiale débalancée dans les diagonales engendre un eﬀort vertical
qui vient s’ajouter aux charges gravitaires s’appliquant sur la poutre. Donc, si la poutre
n’a pas été dimensionnée pour reprendre cette augmentation d’eﬀort, une rotule plastique
se forme au niveau de la poutre, et cette dernière peut rompre brutalement dépendamment
de sa classe [32]. Dans le cas des bâtiments multiétagés, cela peut conduire à un étage mou
et même à la ruine de la structure. À partir de ces remarques, on comprend pourquoi la
norme CSA S16-09 limite la hauteur des structures contreventées par des chevrons pour
une ductilité modérée à 60 mètres (art.27.6.2.2), et impose des restrictions sur les classes
des poutres et des colonnes.
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Figure 2.1 – Comparaison des contreventements en X et en chevron [37]
2.1.1 Performance des structures contreventées avec des
chevrons
Beaucoup de recherches ont été réalisées aﬁn d’étudier le comportement inélastique des
contreventements [25, 35,36]. Ces dernières ont montrés que le comportement des contre-
ventements dépend beaucoup de l’élancement (KL/r) et du rapport largeur épaisseur
(b/t) des sections. Dans la référence [35], où une étude expérimentale sur la performance
simique des contreventements concentriques a été faite, les auteurs ont montré que la
quantité d’énergie dissipée est inversement proportionnelle à l’élancement (ﬁg. 2.2). Ceci
peut-être expliqué par le fait que quand l’élancement est très élevé, la diagonale ﬂambe
rapidement hors plan sous de faibles chargements sans aucune déformation inélastique.
Sur la ﬁgure 2.2, EH est l’énergie dissipée cumulée, ΔyVy l’énergie dissipée à la plastiﬁ-
cation, Δy le déplacement à la première plastiﬁcation, Vy le cisaillement correspondant
et λ l’élancement des diagonales
⎛
⎝λ = KL
r
√
Fy
π2E
⎞
⎠. L’inﬂuence de plusieurs paramètres
comme l’élancement et le raport largeur-épaisseur (b/t) sur la résistance à la fatigue des
diagonales a été étudiée également [36]. Dans cette étude où trente-quatre (34) spécimens
ont été testés, les auteurs ont abouti à la conclusion que la résistance à la fatigue augmente
avec l’élancement, mais aussi, diminue avec le rapport largeur-épaisseur (b/t). Ces conclu-
sions sont illustrées par la ﬁgure 2.3, où δ/LH est la déformation axiale des diagonales,
Δ/LH le déplacement inter-étage correspondant et P/Py la charge axiale normalisée par
rapport à la limite élastique des diagonales en tension.
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Figure 2.2 – Énergie dissipée en fonction de l’élancement des diagonales [35]
Figure 2.3 – Comportement des diagonales en fonction de l’élancement général et du
rapport largeur-épaisseur (b/t) [36]
Compte tenu de ces conclusions, on comprend pourquoi la norme CSA 16-09 (art.27.5)
ﬁxe pour une demande en ductilité donnée des valeurs limites pour ces deux paramètres.
En plus des paramètres cités plus haut, le type de comportement adopté pour la poutre
(poutre forte ou poutre faible), le nombre d’étages, et les charges gravitaires, desquelles
dépend l’eﬀet P-Δ, inﬂuencent beaucoup la performance des structures contreventées par
des chevrons. Ces derniers points ont été étudiés par Tremblay et Robert [38], à l’aide
d’analyses non linéaires dynamiques réalisées avec le logiciel Drain-2D (Kanaan and Po-
wel, 1973) sur des bâtiments de 2, 4, 8 et 12 étages, soumis à six séismes répartis en
deux groupes A et B. Tenant compte de la résistance de la poutre, quatre (4) types de
dimensionnement ont été considérés dans ce travail. D’abord, les poutres ont été dimen-
sionnées sans tenir compte de la force non balancée apparaissant après le ﬂambement des
diagonales. Il s’agit, au regard de la norme CSA S16.1 d’une structure à ductilité limitée
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de facteur Rd = 2 (Nominal Ductility Braced Frame, NDBF). Ensuite, le cas où la poutre
est dimensionnée pour tenir compte de la force verticale débalancée a été considéré. Cette
fois-ci, il s’agit d’une structure à ductilité modérée de facteur Rd = 3 (Ductility Braced
Frame, DBF). Pour ce dernier cas, la poutre est dimensionnée pour que la diagonale en
tension puisse développer respectivement, 100% (DBF-100), 80% (DBF-80) et 60% (DBF-
60) de sa capacité. Les résultats de cette étude ont montré que les réponses inélastiques
qui induisent une détérioration de la résistance et de la rigidité des étages en cisaillement
peuvent entrainer la formation d’étage mou et conduire probablement à l’instabilité. Ils
ont montré que cette détérioration était nettement plus importante pour le système NDBF
que pour les autres systèmes, et qu’elle s’aggrave à mesure que le nombre d’étages aug-
mente, peu importe le type de système envisagé. De telles conclusions sont illustrées à
l’aide de la ﬁgure 2.4 et du tableau 2.1. C’est en sens qu’ils ont formulé des recommanda-
tions concernant le nombre d’étages à adopter pour les structures, tenant compte du type
de dimensionnement envisagé. Pour un NDBF, ils ont recommandé de ne pas aller au-delà
de 2 étages. Dans le cas où l’on irait au-delà de deux étages, d’importants déplacements
inter-étages et de très grandes rotations dans les colonnes devraient être attendus. Avec
un DBF-60, ils ont recommandé de ne pas aller au-delà de 4 étages, et aussi pas plus de 8
étages avec un DBF-80. Pour le DBF-100, ils pensent qu’on peut aller jusqu’à 12 étages,
mais à condition que les charges gravitaires ne soient pas trop élevées pour provoquer de
l’instabilité à cause de l’eﬀet P-Δ.
Figure 2.4 – Les modes de rupture observées en fonction des séismes utilisés pour les
bâtiments [38]
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Tableau 2.1 – Modes de rupture observés en fonction des
séismes utilisés pour chaque bâtiment [38]
Nombre NDBF DBF-100 DBF-80 DBF-60
Séismes d’étages A B A B A B A B
N-S 2 - - - - - - - -
4 - 1 - - - - - -
8 1 1-2 - - - 1 - 3
12 4-4 2-4-5 - 2 - 2 3 2
E-W 2 - - - - - - - -
4 - - - - - - - -
8 - 3-4-5 - 1 - 1-1 - 1-1
12 4 3-6-6 - - - - - 1
2.1.2 Dimensionnement des structures en acier contreventées
par des chevrons
Dans le cas des structures ayant des contreventements concentriques, l’énergie apportée
par les tremblements de terre est dissipée principalement par les contreventements. Ainsi,
ces derniers doivent être considérés comme les éléments sacriﬁciels de la structure. Dans le
cas des contreventements en chevron, une fois que ces éléments atteignent leurs limites de
ﬂambement, des eﬀorts verticaux supplémentaires sont transmis directement à la poutre.
Rai et Goel [32] ont estimé ces eﬀorts à partir des expressions (2.1) et (2.2) :
Pnb = (Py − 0.55Pbr) sin θ (2.1)
Mnb =
PnbL
4 (2.2)
où Py est la limite élastique des contreventements en tension, Pbr la capacité des contre-
ventements après leur ﬂambement, Mnb le moment engendré par le ﬂambement des contre-
ventements, Pnb la force verticale non balancée suite au ﬂambement des contreventements,
et θ l’angle horizontal des diagonales par rapport à l’horizontale.
Si la poutre est dimensionnée pour reprendre ces eﬀorts supplémentaires, on dit qu’elle
est dimensionnée suivant le principe de la poutre forte ; sinon, on dit qu’elle est dimen-
sionnée suivant le principe de la poutre faible. Une comparaison des mécanismes de ruine
des structures dimensionnées suivant ces deux principes est présentée à la ﬁgure 2.5.
Tremblay et Robert ont publié un article clé sur le dimensionnement des structures
contreventées par des chevrons [37]. Dans cette section, quelques points essentiels de cet
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(a) Mécanisme de ruine des structures dimen-
sionnées suivant le principe de poutre forte
(b) Mécanisme de ruine des structures dimen-
sionnées suivant le principe de poutre faible
Figure 2.5 – Comparaison des mécanismes de ruine des structures dimensionnées suivant
le principe de poutre forte et de poutre faible
article concernant le dimensionnement des diﬀérents éléments sont repris. Il est important
de mentionner que la norme S16-09 a été inspirée de cette référence.
2.1.2.1 Dimensionnement suivant le principe de la poutre faible (CSA
S16-09, art.27.5 et art.27.6)
Ce cas sera développé en détail, car c’est le dimensionnement préconisé pour le SFRS
de ce projet.
– Dimensionnement des contreventements
Connaissant la force latérale de dimensionnement Vf,i au niveau d’un étage i d’une
structure, cette force Vf,i peut-être supposée reprise équitablement par les diagonales. La
force de traction et de compression est :
CE,i =
Vf,i
2 cos θi
(2.3)
La force de compression induite par les charges gravitaires dans les diagonales peut être
calculée en supposant qu’il y a un appui vertical inﬁniment rigide au milieu de la poutre.
En considérant le schéma présenté à la ﬁgure 2.6a, la force de compression induite dans
les diagonales par les charges gravitaires est :
CG,i =
1
sin θi
{
P1
[
3
(
a
L
)
− 4
(
a
L
)3]
+ P22 +
5wL
16
}
i
(2.4)
L’élancement KLb/r des diagonales, ne doit pas être supérieur à 200, et ne doit pas
être inférieur à 70 dans certains cas (CSA S16-09, art. 27.5.3.1). Toutefois, pour des
structures de deux (2) étages au plus contreventées aves des diagonales travaillant en
traction seulement, l’élancement ne doit pas dépasser 300. Dans la norme CSA S16-09,
le rapport entre largeur et épaisseur est déﬁnie en fonction de l’élancement, et les détails
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peuvent être trouvés à l’article 27.5.3.2 et 27.6.3.2. Pour éviter le ﬂambement local des
diagonales, il est exigé que ces dernières soient de classe 1.
Après avoir dimensionné les diagonales, le dimensionnement des autres sections (poutres,
poteaux, assemblages) se fait à la capacité à partir du choix de ces diagonales.
– Dimensionnement des poutres
Pour dimensionner les poutres, deux cas sont à considérer :
1. Cas où la poutre ne porte que les charges gravitaires. Selon le CNBC, ceci correspond
par exemple au cas de chargement : 1.25D+1.50L+0.5S. Et à ce stade, on considère
que la poutre a un appui vertical qui est l’intersection des diagonales. Pour le cas
typique montré à la ﬁgure 2.6, le moment à mi-travée est (moment négatif) :
Mbeam,i = P1,ia
[
0.5 − 2
(
a
L
)2]
+ wiL
2
32 , (2.5)
la poutre étant considérée comme une poutre continue.
2. Cas où la poutre est sollicitée par des eﬀorts simiques en plus des charges gravitaires.
Selon le CNBC, ce cas correspond au cas de chargement 1D+0.5L+0.25S+E. Sous
l’eﬀet d’un fort séisme, une rotule plastique a tendance à se développer à mi-travée à
cause du ﬂambement de la diagonale comprimée. Àprès le ﬂambement des diagonales,
la poutre doit être capable de reprendre les charges gravitaires (1D+0.5L+0.25S)
en supposant qu’elle n’est plus supportée à mi-travée. Le choix de la section de la
poutre peut être fait avec ce dernier cas de chargement, mais ce choix doit être vériﬁé
pour le cas de chargement 1.25D+1.5S+0.5L en supposant qu’il y a un appui à mi-
travée avant l’apparition du séisme. Pour que des demandes inélastiques puissent
développer dans les diagonales, la poutre doit resister de manière élastique jusqu’au
ﬂambement des diagonales. Donc, la poutre doit être capable de reprendre les eﬀorts
axiaux combinés au moments développés à l’amorce du ﬂambement des diagonales.
À ce stade, la diagonale développe sa capacité maximale en compression, et l’on peut
toujours considérer que la poutre est encore supportée par les diagonales. Dans ce
cas, le moment à mi-travée peut être calculé avec la même équation ci-dessus (2.5).
L’eﬀort normal en tension Tbeam et en compression Cbeam au niveau de la poutre,
peuvent être calculés en considérant l’équilibre des forces horizontales de la poutre
montrée à la ﬁgure 2.6b. Suivant ce mécanisme on a :
Cbeam,i = Ti+1 cos θi+1 + αFi (2.6)
Tbeam,i = Ci+1 cos θi+1 + (1 − α)Fi (2.7)
Fi = (T + C)i cos θi − (T + C)i+1 cos θi+1 (2.8)
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(a) Cas de charges gravitaires (b) Cas de charges sismiques
Figure 2.6 – Eﬀorts dans les diagonales et dans la poutre
Fi est la force horizontale appliquée à l’étage i, tenant compte des eﬀorts développés
dans les diagonales à cause de l’initiation du ﬂambement dans ces dernières, α est
un coeﬃcient qui tient compte de la distribution de la force Fi au nœud. Si la force
est équitablement distribuée au nœud, on a α = 0.5.
Ci et Ti sont les forces développées dans les diagonales à l’initiation du ﬂambement
dans la diagonale comprimée. Ci est la résistance nominale en compression, tandis
que Ti est égale à :
Tp,i = Tf,i + Cu,i − Cf,i (2.9)
où Tf,i et Cf,i sont les eﬀorts pondérés provenant de la combinaison 1D+0.5L+0.25S+1E
utilisés pour dimensionner les contreventements, et Cu,i est la résistance nominale
en compression des diagonales de l’étage i.
Pour calculer Ti+1 et Ci+1, on peut faire l’hypothèse que deux étages adjacents d’une
même structure se déforment dans la même direction pendant un séisme. Une fois que
cette hypothèse est posée, deux cas sont à considérer pour l’étage i + 1. Le premier
cas correspond à l’initiation du ﬂambement où : Ti+1 = Tp,i+1 et Ci+1 = Cu,i+1
(ﬁg. 2.7a). Le second cas correspond au ﬂambement de la diagonale en compression
et au développement d’une rotule plastique à mi-travée de la poutre (ﬁg. 2.7b). Pour
ce dernier cas, Ti+1 = TB,i+1 est la force maximale pouvant se développer dans la
diagonale en tension limitée par la résistance en ﬂexion de la poutre à l’étage i + 1,
et Ci+1 = C ′u,i+1 est la résistance post ﬂambement de la diagonale en compression.
Le schéma rendu libre de la poutre de l’étage i + 1 est montrée à la ﬁgure 2.8. En
supposant que Ti+2 et Ci+2 sont connus, les eﬀorts de traction et de compression
dans la poutre peuvent être calculés en fonction de TB,i+1 avec les mêmes équations
ci-dessus (2.6) et (2.7). Tenant compte de ces hypothèses, le moment au niveau de
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la poutre i + 1 est de :
Mbeam,i+1 =
(TB − C ′u)i+1 sin θi+1L
4 +
(
P1a +
P2L
4 +
wL2
8
)
i+1
(2.10)
TB,i+1 peut être déterminé à partir des équations (2.11) et (2.12), en prenant la
valeur minimale nécessaire pour former une rotule plastique dans la poutre i + 1
travaillant en ﬂexion composée :
(
C
AFy
+ 0.85M
ZFy
)
beam,i+1
= 1.0 (2.11)
(
T
AFy
+ 0.85M
ZFy
)
beam,i+1
= 1.0 (2.12)
où A est la section de la poutre, Z le module plastique de la poutre et Fy la limite
élastique de l’acier.
Cette valeur TB,i+1 doit être bien entendu, inférieur à la résistance à la plastiﬁcation
(AgFy) des diagonales. Sinon, la poutre serait en mesure de résister sans se plastiﬁer
jusqu’à la plastiﬁcation de la diagonale.
Juste en regardant les formules, on peut remarquer qu’elles sont récurrentes. En
eﬀet, pour calculer les forces au niveau de l’étage i+1, il faut connaitre les eﬀorts à
l’étage i+2, et pour calculer les forces au niveau de l’étage i+2, il faut connaître les
eﬀorts à l’étage i+3, et ainsi de suite. Donc, l’hypothèse la plus simple à faire est de
considérer que toutes les poutres situées au-dessus de la poutre i+1 sont plastiﬁées, et
les calculs des eﬀorts TB pourraient commencer à partir du dernier niveau (ﬁg. 2.9).
Il faut noter aussi qu’il est supposé que la poutre est supportée latéralement et que
cette dernière est de classe 1 aﬁn qu’elle puisse garder sa résistance après la formation
de la rotule plastique.
Pour la vériﬁcation des poutres à l’eﬀort tranchant, il faut considérer le mécanisme
présenté à la ﬁgure 2.8. Ce mécanisme produit l’eﬀort tranchant maximal, étant
donné que la poutre n’est plus supportée au centre et qu’il y a une force non balancée
maximale à mi-travée.
– Dimensionnement des colonnes
Les colonnes doivent rester intactes avant et après le ﬂambement des diagonales, pour pou-
voir transférer les charges à la fondation. Deux principaux mécanismes sont à considérer
(ﬁg. 2.10) : le premier correspond à l’initiation du ﬂambement dans toutes les diagonales,
et le second au post-ﬂambement des diagonales. Dans le premier cas, où l’appui à mi-travée
de la poutre est encore fonctionnel, la charge axiale de compression dans les colonnes à
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(a) Initiation de ﬂambement des diago-
nales à l’étage i + 1
(b) Flambement des diagonales à l’étage
i + 1
Figure 2.7 – Eﬀorts latéraux à l’étage i et eﬀorts dans les diagonales
Figure 2.8 – Eﬀorts dans la poutre et dans les diagonales après ﬂambement
Figure 2.9 – Flambement de toutes les diagonales et plastiﬁcation des poutres au-dessus
de l’étage i
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l’étage i est exprimée ainsi :
Ccol,i = Ccol,G,i +
n∑
x=i+1
(Cu − CG)x sin θx (2.13)
où Ccol,G et CG sont respectivement la force axiale dans les colonnes et dans les diagonales
induite par les charges gravitaires (1D+0.5L+0.25S) et Cu la résistance nominale au ﬂam-
bement des diagonales. Pour le second cas, c’est-à-dire après le ﬂambement des diagonales
comprimées, la force axiale dans les colonnes est donnée par l’expression (2.14) :
Ccol,i = Ccol,G,i +
n∑
x=i+1
C ′ux sin θx +
n∑
x=i
0.5(TB − C ′u)x sin θx (2.14)
Selon la norme CSA S16-09, pour tenir compte des moments de ﬂexion secondaire,
les colonnes des cadres contreventés doivent être continues sur deux étages au moins, et
conçues comme des poteaux-poutres avec un moment Mf = 0.2Mp, où Mp est le moment
plastique de la section (art 27.5.5.2). D’après l’article 27.5.5.2 de la norme CSA S16-09,
les colonnes doivent être de classe 1 ou 2.
(a) Initiation du ﬂambement (b) Flambement des diagonales
Figure 2.10 – Mécanismes utilisés pour dimensionner les colonnes
– Dimensionnement des assemblages
Le calcul des assemblages des contreventements doivent être fait avec les eﬀorts maximums
développés dans les contreventements, c’est-à-dire, la charge de ﬂambement probable Cu
de la diagonale comprimée et la charge maximale en traction qui est le maximum des
expressions Tp et TB déﬁnies dans les paragraphes précédents. Et, c’est ce que la norme
CSA S16-09 recommande à l’article 27.5.2.4.
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La norme CSA S16-09 permet d’utiliser le principe de la poutre faible dans le cas d’une
ductilité limitée (Rd = 2) pour des structures de 20m de hauteur et moins (CSA S16-
09, art. 27.6.2.2). Ce principe peut-être utilisé aussi avec une ductilité de type modérée
(Rd = 3), mais la tension considérée dans la diagonale tendue doit être égale au moins à
60% de la résistance probable en tension de cette diagonale, et ceci uniquement pour des
structures de quatre (4) étages au plus (CSA S16-09, art. 27.5.4.2). Dans tous les cas, les
poutres doivent-être de classe 1.
Remarque : Partout dans la référence [37] où la résistance nominale en compression
des diagonales est utilisée, la norme CSA S16-09 recommande d’utiliser de préférence la
résistance probable.
2.1.2.2 Dimensionnement suivant le principe de la poutre forte
Le dimensionnement selon le principe de la poutre forte suit les mêmes principes que ce-
lui de la poutre faible. Toutefois, dans le cas de la poutre forte, la poutre est dimensionnée
pour reprendre la charge non balancée maximale après le ﬂambement des diagonales en
compression. Dans ce cas, les diagonales en traction développent leur résistance totale en
traction, et le comportement inélastique général de la structure s’améliore et s’approche de
celui des structures contreventées en X ou en V avec une colonne à mi-travée de la poutre.
Pour les structures dimensionnées selon le principe de la poutre faible, après le ﬂambe-
ment des diagonales, d’importantes demandes inléastiques sont attendues étant donné la
formation d’une rotule plastique dans la poutre. Ces fortes demandes inélastiques peuvent
réduire considérablement la rigidité de l’étage et contribuer à la formation d’étage mou
et à l’instabilité aussi à cause des eﬀets P-Δ. Cependant pour le principe de la poutre
forte, après le ﬂambement de la diagonale en compression, la structure est capable de de-
velopper des eﬀorts supplémentaires étant donné que l’eﬀort dans la diagonale en tension
peut augmenter jusqu’à la plastiﬁcation de la diagonale. Du coup, les détériorations de la
rigidité et de la résistance au cisaillement des étages qui pourraient entraîner la forma-
tion d’étage mou après le ﬂambement des diagonales comprimées sont vraiement limitées.
Comme les déplacements interétages sont limités étant donné la non détérioration de la
rigidité, l’instabilité qui pourrait être causée par l’eﬀet P-Δ peut être évitée également.
Étant donné que la diagonale en tension peut développer sa résistance à la plastiﬁcation
après le ﬂambement de la diagonale en compression, les structures dimensionnées suivant
le principe de la poutre forte sont plus ductiles que celles dimensionnées suivant le principe
de poutre faible.
Pour le principe de la poutre forte, la poutre est dimensionnée pour reprendre les
charges gravitaires et la charge débalancée provenant de la résistance post-ﬂambement en
compression C ′u et de la résistance à la plastiﬁcation TB = AFy des diagonales. Pour la vé-
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riﬁcation de la poutre à l’eﬀort tranchant, des colonnes par rapport aux eﬀorts verticaux,
et de l’assemblage des poutres et des colonnes, deux cas de chargements doivent être consi-
dérer. Le premier cas de chargement à considérer correspond aux eﬀorts post-ﬂambement
(C ′u et TB = AFy), et le second cas correspond aux eﬀorts à l’amorce du ﬂambement dans
les diagonales (Cu et TB = AFy). Dans le cas des colonnes, l’équation (2.14) est toujours
valable, mais avec TB = AFy. Contrairement au principe de la poutre faible, la poutre
peut être de classe 2 ou 3 étant donné qu’elle reste dans le domaine élastique.
Pour des structures dimensionnées avec le principe de la poutre forte, pour une ductilité
limitée, elles peuvent avoir au plus une hauteur de 60m (CSA S16-09, art. 27.6.2.2), tandis
que la hauteur des structures modérément ductiles ne peut pas dépasser 40m selon le CSA
S16-09 (art. 27.5.2.3). L’élancement KLb/r des diagonales ne doit pas être supérieur à 200,
et ne doit pas être inférieur à 70 dans certains cas (CSA S16-09, art. 27.5.3.1) comme on
l’a déja mentionné.
2.2 CONTRÔLE SISMIQUE PAR AMORTISSEURS ÉLASTOMÈRES
2.2.1 Contrôle sismique
Le contrôle structural est une technique qui permet d’améliorer les performances d’une
structure en augmentant sa capacité amortissante et/ou en diminuant les eﬀorts venant
de son environnement pouvant la solliciter. Le contrôle structural est en particulier uti-
lisé pour contrôler les vibrations induites par des séismes et des vents. Lorsqu’il s’agit de
contrôler les réponses sismiques, on parle particulièrement de contrôle sismique. Il faut
mentionner que ces systèmes sont ajoutés toujours en parallèle avec un système de re-
prise de forces latérales existant. Dans la littérature, il existe quatre (4) principaux types
de contrôle structural : passif, actif, hybride et semi-actif. Une brève présentation de ces
diﬀérentes familles d’amortisseurs sera faite avant de s’attarder sur les amortisseurs visco-
élastiques et élastomères qui sont un des systèmes supplémentaires passifs, et sur l’isolation
sismique.
Les systèmes passifs sont des systèmes de contrôle structural qui n’ont pas besoin
d’apports énergétiques externes (contrôleurs, actionneurs) pour fonctionner une fois que
les éléments sont mis en place. En d’autres termes, ils fonctionnent par eux-mêmes. Une
fois qu’ils sont mis en place, on ne peut pas les modiﬁer pour de nouvelles situations sans les
remplacer. Les systèmes passifs les plus utilisés sont : amortisseurs à masse accordé (TMD),
les amortisseurs à liquide accordé (TLD), les amortisseurs métalliques, les amortisseurs
viscoélastiques, les amortisseurs visqueux et les amortisseurs à friction.
Les systèmes actifs fonctionnent quasiment suivant les mêmes principes que les sys-
tèmes passifs. Cependant, ils ont un système extérieur qui contrôle leur fonctionnement et
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nécessitent un apport important d’énergie. Ces systèmes utilisent des capteurs et contrô-
leurs, et peuvent réagir et adapter leur comportement en temps réel face à diﬀérents types
de séismes : faibles, moyens et grands. La grande diﬀérence avec les systèmes passifs vient
du fait qu’on peut modiﬁer les caractéristiques de ces systèmes sans les remplacer pour
répondre à des exigences précises. Il existe trois grandes catégories : amortisseurs à masse
active (AMD), tendon actif et systèmes de contreventements et amortisseur pendulaire.
Ils sont peu utilisés à cause du besoin énergétique et du risque élevé de défaillance en cas
de panne de courant durant le séisme.
Les systèmes hybrides permettent de combiner les avantages des deux systèmes ci-
dessus et de réduire leurs points faibles. Les systèmes actifs ont besoin d’énormes quantités
d’énergie et les passifs ont une capacité de réponse limitée. Bien que plus compliqués dans
leur conception, les systèmes hybrides s’avèrent plus ﬁables que les autres. Le type principal
de ces systèmes est : les actifs amortisseurs à liquide accordé (ATMD).
Les systèmes semi-actifs fonctionnent presque de la même manière que les systèmes
hybrides. Ils utilisent l’eﬃcacité et la ﬁabilité des systèmes passifs et la polyvalence des
systèmes actifs. Toutefois, ils utilisent beaucoup moins d’énergie que les systèmes hy-
brides et les systèmes actifs. L’énergie externe est utilisée pour ajuster les caractéris-
tiques mécaniques du système passif, par exemple l’ajustement de l’huile se trouvant dans
les systèmes AVS (active variable stiﬀness) et AVD (active variable damper) pour mo-
diﬁer à dessein la rigidité et le degré d’amortissement. Les principaux types sont : les
systèmes AVS (les amortisseur à rigidité variable), AVD (les amortisseurs à amortisse-
ment variable), les amortisseurs hydrauliquess semi-actif (SHD), les amortisseurs à ﬂuide
magnéto-rhéologique et les amortisseur à pendule imbriquée. Il existe des variantes semi-
actifs pour la plupart des systèmes passifs. Elles présentent l’avantage d’être quand même
eﬃcaces même sans source d’énergie externe (mode passif).
2.2.2 Principe de l’isolation sismique
L’isolation sismique est une technique utilisée dans la réhabilitation de structures exis-
tantes et aussi dans le dimensionnement de nouveaux bâtiments. Elle consiste à placer
la structure sur des isolateurs avec une grande ﬂexibilité horizontale. Conceptuellement,
l’isolation sismique réduit les réponses des structures en isolant le bâtiment du séisme
(ﬁg. 2.11). Elle réduit les eﬀorts sismiques en allongeant la période des structures, et c’est
ce qu’on appelle dans la littérature le saut de période (ﬁg. 2.12). Toutefois, en allongeant
la période d’un bâtiment, on augmente sa ﬂexibilité et donc son déplacement. Si l’isolateur
n’est pas en mesure d’apporter un amortissement suﬃsant pour contrôler les déplacements,
des amortisseurs supplémentaires doivent être ajoutés pour les contrôler.
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(a) Structure conventionnelle (b) Structure isolée
Figure 2.11 – Comparaison des réponses des structures conventionnelle et isolée [27]
Figure 2.12 – Eﬀet du saut de période dû à l’isolation sur les réponses spectrales [27]
Le système composant l’isolation à la base comprend généralement deux (2) principaux
éléments :
– des isolateurs ﬂexibles latéralement capables d’augmenter ou d’allonger la période
du bâtiment, assez rigides aussi pour contrôler les vibrations et déplacements dus
aux vents et faibles séismes et très rigides verticalement pour reprendre les charges
gravitaires ;
– des amortisseurs supplémentaires pour contrôler le déplacement total de la structure
si nécessaire.
Bien que les isolateurs doivent avoir une grande ﬂexibilté horizontale aﬁn d’isoler la
structure des charges sismiques, cette ﬂexibilité peut s’avérer indésirable face aux vents et
aux faibles séismes. Donc, les isolateurs doivent être assez rigides aﬁn que le déplacement
de la structure soit faible sous de faibles excitations latérales. Diﬀérents types d’isolateurs
peuvent être utilisés, mais les isolateurs elastomères et les pendule à friction sont les
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plus utilisés. Les isolateurs élastomères sont constitués essentiellement de ﬁnes couches de
caoutchouc naturel, vulcanisées sur des ﬁnes couches d’aciers qui ont pour rôle d’assurer la
rigidité verticale des isolateurs et d’empêcher le gonﬂement du caoutchouc (ﬁg. 2.13). Pour
assurer une certaine rigidité des isolateurs par rapport aux faibles sollicitations horizontales
et pour assurer le confort des occupants, un noyau de plomb placé au centre des isolateurs
élastomères est souvent utilisé.
Figure 2.13 – Isolateur élastomère
Le système de pendule à friction est un système qui combine des mouvements de friction
et un mécanisme de force de rappel. Il est constitué essentiellement d’une pièce articulée
recouverte d’un matériau à faible coeﬃcient de frottement qui glisse sur sa face supérieure
sur une surface sphérique en acier. Sur l’autre face, la pièce articulée est sphérique et
également recouverte d’un matériau à faible coeﬃcient de frottement et repose sur une
cavité sphérique recouvert aussi du même matériau (ﬁg. 2.14). L’amortissement du système
est généré par le mouvement de friction entre la pièce articulée et les surfaces sphériques,
tandis que la rigidité et la période de la structure isolée sont controlées par le rayon de
coubure des surfaces sphériques et le poids propre de la structure isolée [26].
Le système sur lequel on travaille dans ce projet fonctionne suivant le même principe
que celui de l’isolation à la base. La diﬀérence principale est que l’amortisseur qui dans
ce cas précis joue le rôle de l’isolateur est placé à l’intersection des diagonales et de la
poutre (ﬁg. 1.9) contrairement à l’isolation à la base où l’isolateur est placé à la base.
Comme il est mentionné à l’introduction, étant monté en série avec les contreventements
en chevron, l’amortisseur ne fait pas qu’augmenter l’amortissement de la structure mais
aussi il réduit la rigidité de l’ensemble de la structure et donc allonge sa période. À cause de
cet allongement de période, les eﬀorts sismiques sont réduits au prix d’une ampliﬁcation
des déplacements dépendamment de la quantité d’amortissement additionnel introduit
dans la structure.
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Figure 2.14 – Système de pendule à friction
2.2.3 Contrôle sismique par amortisseurs élastomères
Cette section traite du principe et du comportement des amortisseurs viscoélastiques
(VED), et est inspiré comme les sections 2.2.4 et 2.2.5 des références [18,19].
Contrairement à l’isolation à la base, les amortisseurs viscoélastiques (VED) tels qu’uti-
lisés actuellement n’isolent pas la structure des mouvements du sol. Cependant, l’énergie
absorbée par la structure est dissipée sous forme de chaleur dans les amortisseurs. Les
premières applications des amortisseurs viscoélastiques datent de l’année 1950 dans le
contrôle de vibration induite par la fatigue des avions [34]. Depuis lors, ces amortisseurs
sont utilisés largement dans la réduction de vibrations des avions et dans l’aéronautique.
Les premières applications en génie civil datent de 1969 avec les deux tours du World
Trade Center (New York) où 10 000 amortisseurs ont été installés [9]. Ces amortisseurs
étaient utilisés pour réduire la vibration due aux vents, les eﬀets de faibles séismes et
pour améliorer le confort des occupants. L’amortisseur viscoélastique typique rencontré
dans la littérature est constitué de deux (2) couches de matériaux viscoélastiques ﬁxés
alternativement entre des plaques d’aciers (ﬁg. 2.15a). Les amortisseurs ont la capacité
de dissiper une partie de l’énergie fournie par les séismes sous forme de chaleur lors-
qu’ils se déforment en cisaillement. L’un des meilleurs moyens d’évaluer les propriétés des
amortisseurs viscoélastiques est de les soumettre à un déplacement périodique pour tra-
cer leur courbe d’hystérésis (graphe force-déplacement) (ﬁg. 2.15b). L’aire sous la courbe
d’hystérésis représente l’énergie dissipée. Les matériaux viscoélastiques, comme leur nom
l’indique, combinent les propriétés des matériaux élastiques et celles des ﬂuides visqueux.
En d’autres termes, ils ont la capacité de retourner dans leur état initial après déformation
après un certain temps, ce qui leur confère la propriété dissipatrice.
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(a) amortisseur [9] (b) Boucles hystérésis [20]
Figure 2.15 – Amortisseur viscoélastique typique et boucles d’hystérésis d’un VED
2.2.3.1 Comportement des matériaux viscoélastiques
Les déformations et les contraintes de cisaillement d’un matériau viscoélastique soumis
à une charge sinusoïdale varient selon la même fréquence d’excitation ω. Toutefois, ces
dernières sont généralement en déphasage [33], et elles sont exprimées par les expressions
(2.15) et (2.16) :
γ(t) = γ0 sinωt (2.15)
τ(t) = τ0 sin(ωt + δ) (2.16)
où γ0 est la déformation maximale en cisaillement et τ0 la contrainte de cisaillement
maximale.
La contrainte γ(t) peut être écrite également sous la forme suivante :
τ(t) = γ0[G′(ω) sinωt + G′′(ω) cosωt] (2.17)
avec G′(ω) = τ0
γ0
cos δ et G′′(ω) = τ0
γ0
sin δ.
A partir des équations ci-dessus, on peut écrire :
cosωt = [τ(t) − G
′(ω)γ(t)]
γ0G′′(ω)
(2.18)
et on peut montrer également que :
τ(t) = G′(ω)γ(t) ± G′′(ω)[γ20 − γ2(t)]0.5 (2.19)
Cette dernière équation n’est autre que l’équation d’une ellipse que l’on observe sur les
courbes expérimentales à la ﬁgure 2.15b. La surface décrite par cette ellipse est la quantité
d’énergie dissipée, et elle est déﬁnie ainsi :
Eh =
∫ 2π
ω
0
τ(t)γ˙(t)dt =
∫ 2π
ω
0
γ20ω cosωt[G′(ω) sinωt + G′′(ω) cosωt]dt = πγ20G′′(ω) (2.20)
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Les paramètres G′ et G′′, appelés respectivement shear storage modulus (module de sto-
ckage ou de cisaillement) et shear loss modulus (module de perte en cisaillement), peuvent
être déterminés expérimentalement.
Sachant que γ˙(t) = ωγ0 cosωt, l’équation eqrefeq223 peut s’écrire :
τ(t) = G′(ω)γ(t) + G
′′(ω)
ω
γ˙(t) (2.21)
et l’expression G
′′(ω)
ω
est le coeﬃcient d’amortissement du matériau, et l’équation (2.22)
son taux d’amortissement équivalent :
ξ = G
′′(ω)
ω
[
ω
2G′(ω)
]
= G
′′(ω)
2G′(ω) (2.22)
Le facteur de perte η = G
′′(ω)
G′(ω) =tanδ peut-être également considéré comme une mesure de
la quantité d’énergie dissipée par le matériau. Et dans ce cas-ci, le taux d’amortissement
devient : ξ = η/2. Les équations (2.15) et (2.16), peuvent être écrites aussi chacune sous
une forme complexe [34] :
γ(t) = γ0eiωt (2.23)
τ(t) = τ0ei(ωt+δ) (2.24)
Tenant compte de l’angle de déphasage et de γ(t), on peut écrire :
τ(t) = G∗γ(t) (2.25)
où G∗ = G′ + iG′′ = G′(1 + iη) est le module complexe.
Au niveau macroscopique, en considérant l’équation (2.17), la relation entre la force
F (t) appliquée sur l’amortisseur et le déplacement résultant Δ(t) peut s’écrire :
F (t) = Δ0(K ′ sinωt + K ′′ cosωt) = K ′Δ(t) +
K ′′
ω
Δ˙(t) (2.26)
avec :
K ′ = AG
′
h
(2.27)
et
K ′′ = AG
′′
h
(2.28)
où Δ0 est le déplacement ou l’élongation maximale en cisaillement, h et A sont respec-
tivement l’épaisseur et la surface de l’amortisseur. Les équations (2.26) et (2.21) sont les
lois caractéristiques des modèles de comportement viscoélastiques (loi linéaire).
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2.2.3.2 Paramètres inﬂuençant le comportement des VED
Les propriétés mécaniques déﬁnissant le comportement des matériaux viscoélastiques
(module de cisaillement G et le taux d’amortissement ξ) dépendent principalement de
la fréquence d’excitation, de la température et de la déformation en cisaillement. Cette
dépendance rend parfois diﬃcile le dimensionnement des amortisseurs. En eﬀet, la tempé-
rature varie d’une saison à l’autre, et de ce fait, il est diﬃcile de ﬁxer une température de
design s’ils sont installés en extérieur. Toutefois, étant donné que les plages de fréquences
et de température (pour une installation en intérieur) sont très étroites en génie civil,
l’inﬂuence de la température et de la fréquence peut être négligée. En outre, l’augmenta-
tion de température due à la quantité d’énergie dissipée dans l’amortisseur sous forme de
chaleur peut être non négligeable. Toutefois, en génie civil cette augmentation peut être
négligée puisque lors d’un séisme le nombre de cycles de forte amplitude est limité.
Pour déterminer l’eﬀet de la température sur les propriétés mécaniques des VED, la
méthode de réduction des variables peut être utilisée. Cette méthode permet de séparer
les variables, fréquence et température desquelles dépendent les propriétés mécaniques des
VED. Ainsi, elle permet d’écrire ces propriétés comme une fonction d’une seule variable
de chacun de ces paramètres dont la forme peut être obtenue expérimentalement. La
dépendance de la température des fonctions G′ et G′′ peut être obtenue en traçant les
graphes des expressions suivantes [34] :
G′T (ωβT ) = G′T0ρ0
T0
ρT
(2.29)
G′′T (ωβT ) = G′′T0ρ0
T0
ρT
(2.30)
où T est la température ambiante en Kelvin (K), T0 la température de référence, ρ la
densité du matériau viscoélastique à T , ρ0 la densité du matériau viscoélastique à T0 et
βT le facteur de décalage du temps ou de la fréquence qui peut être obtenu empiriquement
sous la forme d’une droite.
L’eﬀet de la température sur les propriétés mécaniques, G′ et G′′, peuvent être alors
déterminées directement à partir des équations (2.29) et (2.30), tracées à la ﬁgure 2.16
pour le matériau étudié par les auteurs. Ces graphes montrent que l’eﬀet de la température
n’est autre qu’un décalage des courbes de G′ et de G′′ sur la plage de fréquence 0.5−8.0Hz
étudiée par les auteurs. Sur ces graphes, on peut remarquer aussi le fait que les propriétés
mécaniques des VED augmentent avec l’augmentation de la fréquence. Davantage d’infor-
mations concernant la dépendance de ces propriétés vis-à-vis de la fréquence peuvent être
trouvées dans la référence [34].
Dans les références [7, 8], les auteurs ont également travaillé sur la dépendance des
propriétés mécaniques des amortisseurs par rapport à la température et à la fréquence
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(a) Module de cisaillement (G′) (b) Module de perte en cisaillement (G′′)
Figure 2.16 – Variation de G′ et de G′′ en fonction de la température et de la fréquence [34]
sur des plages signiﬁcatives pour des applications civiles (T varie de 21˚C à 40˚C et
ω varie de 0.1Hz à 4Hz). Principalement, ils ont montré que la capacité amortissante
et dissipatrice des amortisseurs peut être réduite avec une diminution de la fréquence
d’excitation, et que leur rigidité peut être également réduite avec une augmentation de la
température (ﬁg. 2.17). Ils ont établi, en faisant une analyse de régression sur les résultats
expérimentaux pour le caoutchouc synthétique qu’ils étudiaient, des formules empiriques
permettant de calculer la rigidité Kved des amortisseurs VED et le facteur η en fonction
de la fréquence et de la température. Ces formules peuvent être ajustées pour prendre en
compte chaque type de matériau en les écrivant ainsi :
Kved = α1ωα2T−α3γ−α4 (2.31)
η = β1ω−β2T+β3γ+β4 (2.32)
où T est la température, ω la fréquence d’excitation et γ la déformation maximale en
cisaillement de l’amortisseur. Les coeﬃcients αi et βi sont des coeﬃcients positifs qui
dépendent du type de matériau.
Les auteurs ont montré également que la déformation en cisaillement a moins d’in-
ﬂuence sur les propriétés mécaniques des VED par rapport à la température et la fré-
quence, car α4 et β4 sont proches de zéro (0). Ces propriétés sont aﬀectées sensiblement
si la déformation est élevée, tandis qu’elles sont quasiment constantes en dessous d’un
certain seuil. En eﬀet, en dessous d’un niveau de déformation de 20%, elles varient très
peu en fonction de l’amplitude de déformation [34]. Il faut signaler que dans le cas des
caoutchoucs naturels, ces dernières remarques ne tiennent pas. Dans les références [18,19],
les auteurs ont montré que la fréquence d’excitation a une faible inﬂuence sur le compor-
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(a) Inﬂuence de la fréquence (b) Inﬂuence de la température
Figure 2.17 – Courbe d’hystérésis typique d’un amortisseur VED [8]
tement des amortisseurs élastomères, contrairement à l’amplitude de déformation. De plus
dans l’équation (2.32), β4 serait négatif.
2.2.4 Comportement et modélisation du caoutchouc naturel
Les caoutchoucs naturels, principalement les HDR (High damping rubber), ont égale-
ment des capacités amortissantes intéressantes. La principale diﬀérence avec les matériaux
viscoélastiques est qu’ils ont un comportement élastique non linéaire. En plus, contraire-
ment à ces derniers, les caoutchoucs naturels, particulièrement les HDR, sont nettement
plus sensibles par rapport à l’amplitude de déformation. L’une des diﬃcultés de l’utili-
sation des HDR est que leur comportement est assez diﬃcile à modéliser. En eﬀet, les
travaux de Dall Asta et Ragni [14] ont montré que le comportement des matériaux HDR
est inﬂuencé par une élasticité non linéaire couplée avec des eﬀets inélastiques tels que
l’eﬀet de Mullins, et leur dépendance à l’amplitude de déformation. En sus, il faut aussi
mentionner l’historique de chargement ou l’eﬀet scragging, qui est un phénomène non li-
néaire lié à la modiﬁcation de la structure moléculaire du matériau lorsqu’il est soumis
à une déformation plus élevée que celles qu’il a été soumis antérieurement [17].Les ca-
outchoucs naturels (Natural Rubber) ont une faible capacité dissipatrice, et c’est l’une
des raisons pour lesquelles on y ajoute du carbone pour donner du HDR (ﬁg. 2.18). Cet
ajout de carbone, en plus d’améliorer ses propriétés mécaniques, a un autre eﬀet sur ces
dernières, appelé l’eﬀet de Mullins. Cet eﬀet consiste en une phase transitoire dans le
comportement du matériau et qui disparaît après quelques cycles. Cette phase consiste
en une perte de rigidité pendant les premiers cycles de chargement, avant d’atteindre une
courbe d’hystérésis stable (ﬁg. 2.19a). Les mêmes phénomènes microscopiques qui sont à
l’origine de l’eﬀet Mullin sont aussi responsable du scragging évoqué précédemment.
En plus de l’eﬀet de Mullins, le taux de déformation inﬂuence aussi la rigidité ainsi
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(a) NR (b) HDR
Figure 2.18 – Comparaison des hystérésis de deux isolateurs élastomères identiques [1]
(a) Eﬀet de Mullins [14] (b) Non-linéarité des HDR pour de faibles
déformations [1]
Figure 2.19 – Comportement non-linéaire des HDR
que les capacités dissipatrices des HDR. La rigidité augmente et la forme non linéaire
des courbes d’hystérésis se prononce beaucoup plus avec un fort taux de déformation.
Sur la ﬁgure 2.20, on peut remarquer qu’il y a une augmentation de la rigidité et de la
capacité dissipatrice quand le taux de déformation augmente [14]. Notons aussi qu’à faible
taux de déformation, l’eﬀet Mullin n’est pas trop prononcé. La dépendance au taux de
déformation semble dépendre du matériau, car dans leur étude et pour leur matériau,
Gauron et Girard [18,19] ont montré que cette dépendance est faible pour des fréquences
se trouvant dans la plage de 0.5Hz à 6Hz.
Ragni et Dall Asta ont aussi montré que l’amplitude de la déformation a une inﬂuence
très importante sur les propriétés viscoélastiques du matériau HDR (ﬁg. 2.18 et 2.21). Pour
de faibles amplitudes de déformations, le comportement des HDR s’approche d’un modèle
de comportement linéaire viscoélastique alors qu’aux grandes déformations, le compor-
tement devient parfaitement nonlinéaire. Les propriétés viscoélastiques équivalentes dé-
pendent alors beaucoup de la déformation (γ) avec une forte décroissance de Geq et ξeq
quand la déformation augmente.
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Figure 2.20 – Résultats d’un essai cyclique pour des taux de déformations diﬀérents [14]
Figure 2.21 – Résultats d’un essai cyclique pour des amplitudes de déformations diﬀérentes
[14]
Abe et al. [1] ont étudié aussi le comportement des caoutchoucs naturels, mais à partir
d’isolateurs élastomères. Ils ont pu montrer pour de grandes déformations, (150%-200%),
que la non-linéarité est caractérisée par un phénomène de raidissement en tension appelé
strain hardening qui dépend du type de matériau. Ce phénomène consiste en une aug-
mentation de la rigidité des isolateurs et de l’aire sous la courbe d’hystérésis pour de très
grandes déformations. En d’autres termes, cela conduit à une augmentation de la capacité
dissipatrice de l’isolateur, et donc, à une meilleure performance de ce dernier. Ce phé-
nomène commence à une plus faible amplitude de déformation pour un matériau HDR
que pour le NR. Ils ont montré aussi que la rigidité est également non linéaire pour des
déformations même en dessous de 50% (ﬁg. 2.19b).
Bien que les caoutchoucs naturels présentent un comportement assez complexe, on
peut utiliser des modèles simples pour leur étude dans les applications de génie civil et fa-
ciles à calibrer expérimentalement. Les paramètres Keq et ξq, représentant respectivement
la rigidité équivalente et le taux d’amortissement équivalent, sont généralement utilisés
pour déﬁnir un modèle viscoélastique équivalent ou un modèle bilinéaire. Ces paramètres
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peuvent être obtenus expérimentalement par des essais cycliques à un déplacement umax
et une fréquence ω données.
Keq =
Fmax − Fmin
umax − umin (2.33)
ξeq =
Eυe
4πEe
= Eυe2πKeq(hγmax)2
(2.34)
où Fmax et Fmin sont les eﬀorts maximum et minimum dans l’amortisseur, umax et umin les
élongations maximales et minimales de l’amortisseur, Eve et Ee respectivement l’énergie
dissipée et fournie durant un cycle, γmax la déformation maximale (umax/h) et h l’épaisseur
de l’amortisseur.
À partir de la rigidité équivalente on peut déduire le module de cisaillement équivalent
Geq :
Geq =
Keqh
A
(2.35)
où A est l’aire de section de l’amortisseur.
Des modèles simples comme les modèles bilinéaires et linéaires viscoélastiques équi-
valents (ﬁg. 2.22) peuvent être utilisés en dessous d’un certain niveau de déformation.
Toutefois, ils doivent vériﬁer les propriétés déﬁnies par les équations (2.33) et (2.34). Les
modèles bilinéaires sont utilisés généralement pour les isolateurs à la base qui subissent de
plus grandes déformations que les VED. Dans le cadre de ce projet, c’est le modèle linéaire
viscoélastique équivalent qui est utilisé pour modéliser et dimensionner les amortisseurs
élastomères.
(a) Modèle bilinéaire [26] (b) Modèle linéaire viscoélastique
équivalent [17]
Figure 2.22 – Modèles de comportement d’un isolateur HDR
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2.3 TRAVAUX ANTÉRIEURS
Les premiers travaux réalisés sur l’utilisation des VED dans la réduction des réponses
sismiques, datent des années 90 avec des auteurs comme, Zhang, Mahmoodi, Oh, Chang,
Lai, Nielsen, Lee, Tsai [6,23]. Les premiers travaux expérimentaux ont été réalisés sur des
modèles réduits, avant que des auteurs comme Chang, Lin, Soong [6, 22] parmi d’autres,
ne travaillent sur des structures à grandeurs réelles. Pour les caoutchoucs naturels, beau-
coup moins de travaux ont été réalisés comparativement aux VED, et il semble que les
auteurs Dall’Asta, Ragni, Bartera et Giacchetti [4, 5, 13–15] sont parmi les premiers à
avoir travaillé sur l’utilisation de ce type de matériau dans le contrôle sismique à partir
des années 2000. Des détails sur la plupart des applications et études expérimentales,
en laboratoire ou sur des structures réelles, des amortisseurs viscoélastiques ou en caou-
tchouc naturel eﬀectués par le passé peuvent être trouvés dans la partie bibliographique
de Gauron [18]. Il est important de menstionner que les amortisseurs utilisés dans tous ces
systèmes sont des appareils supplémentaires à un SFRS existant qui servent à augmenter
l’amortissement, contrairement au système de Gauron et de Girard où ils constituent avec
les chevrons l’unique SFRS de la structure permettant un saut de période en plus du gain
d’amortissement (principes de l’isolation sismique). Cette section constitue un résumé des
éléments principaux des études de Gauron et de Girard [18,19] qui sont les bases du sys-
tème étudié dans le présent projet de maitrise et qu’il est important de connaître pour la
compréhension du reste de ce mémoire.
Gauron et Girard [18, 19] ont travaillé sur les caoutchoucs naturels ﬁbrés et sont les
seuls jusqu’à 2011 à proposer un SFRS constitué uniquement d’amortisseurs élastomères
montés en série avec des chevrons (ﬁg. 1.9). L’objectif a été de développer un système
qui reste élastique sous le séisme de design, qui contrôle les réponses sismiques (forces
et déplacements), qui réduit les sections des poutres et des poteaux par rapport à un
système contreventé conventionnel et les coûts de réparation après un séisme. Avant de
réaliser leur étude respective, ils ont réalisé une campagne de caractérisation du caou-
tchouc naturel ﬁbré 80 Duro (F80) fourni par produits Hévéa Inc. (Richemond, QC).
Pour caractériser le matériau, ils ont étudié l’inﬂuence de diﬀérents paramètres sur les
propriétés viscoélastiques équivalentes (Geq et ξeq) du caoutchouc soumis à des cycles de
chargement harmoniques, soit :
– γ, la déformation en cisaillement sur une plage variant de 5% à 100% (γ = u/h où u
est le déplacement maximal de l’amortisseur et h est son épaisseur).
– f , la fréquence d’excitation harmonique sur une plage variant de 0.5Hz à 6Hz ;
– εc, la compression initiale du caoutchouc.
La dispersion des résultats pour des essais identiques sur un même échantillon et pour
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des essais identiques sur des échantillons diﬀérents, de même que l’inﬂuence de l’historique
du chargement ont été aussi étudiées.
Les échantillons d’amortisseurs étaient constitués de deux (2) de caoutchoucs naturels
comprises entre deux plaques d’aciers extérieures et une plaque centrale (ﬁg. 2.23). Ils ont
eu tous des dimensions de 100mm × 100mm × 10mm.
Figure 2.23 – Vue isométrique de l’échantillon de l’amortisseur
Comme c’est le cas dans la littérature, les résultats de Girard et de Gauron montrent
que les propriétés viscoélastiques décroissent suivant une pente négative par rapport à
la déformation [14]. La ﬁgure 2.24 montre les propriétés VE équivalentes obtenues par
Gauron et Girard et qui seront utilisées dans le cadre du dimensionnement de ce projet,
dont les valeurs peuvent être éstimées à l’aide des expressions (2.36) et (2.37) dont les
graphes sont montrés à la ﬁgure 2.24. La ﬁgure 2.25 illustre quelques courbes d’hystérésis
du caoutchouc qui témoignent de sa capacité à dissiper de l’énergie.
Geq = 1.566γ−0.4618 (MPa) (2.36)
ξeq = 9.760γ−0.1194 (%) (2.37)
D’après les résultats trouvés, ils ont observé que des diﬀérences non négligeables peuvent
exister au niveau de ces propriétés pour des matériaux d’un même type fabriqués à des
périodes diﬀérentes. Nous ferons le même constat lors de l’analyse des résultats expéri-
mentaux au chapitre 5.
D’après les résultats obtenus par Gauron et Girard, les propriétés viscoélastiques du
caoutchouc utilisé sont quasiment indépendantes de la fréquence pour la plage qui a été
considérée. Aussi, bien que l’étude de l’inﬂuence de la compression initiale n’ait pas été
réalisée comme prévu, ils ont pu montrer malgré tout que les propriétés VE équivalentes
augmentent légèrement avec le taux de compression initiale avec une tendance plus ou
moins marquée pour les grandes déformations. Leurs essais ont mis en évidence deux (2)
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Figure 2.24 – Propriétés du caoutchouc naturel ﬁbré 80 Duro (F80)
Figure 2.25 – Quelques courbes d’hystérésis du caoutchouc naturel ﬁbré 80 Duro (F80)
phénomènes bien connus dans la littérature : scragging et eﬀet de Mullin. Ils ont remarqué
que les propriétés peuvent varier sensiblement par rapport aux déformations préalablement
subies par le matériau, et que cette variation est plus critique pour les faibles déformations
(scragging), ce qui permet de distinguer deux (2) jeux de propriétés VE équivalentes pour le
même matériau : propriétés vierges (unscragged, sans déformation antérieure) et propriétés
déformées (scragged, avec une déformation préalable supérieure à 80% ou 100%). De ces
conclusions, la question suivante doit être posée : faut-il utiliser les propriétés du matériau
vierge ou du matériau déformé pour dimensionner les amortisseurs ? Diﬀérents éléments de
réponses peuvent être évoqués. D’abord, on peut dire que les propriétés du matériau vierge
peuvent être utilisées en raison de la capacité des caoutchoucs à recouvrir leurs propriétés
avec le temps, car l’intervalle de temps entre deux séismes est assez important et le design
est eﬀectué pour le pire séisme attendu. Cependant, avec les répliques qui peuvent surgir
après un séisme, on peut se demander si ce n’est pas aussi raisonnable de penser à utiliser
les propriétés du matériau déformé. Puisque les répliques sont quasiment toujours plus
faibles que le séisme original, pour ce projet, ce sont les propriétés du matériau à l’état
vierge qui sont utilisées.
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L’étude principale de Girard [19] consistait à comparer les réponses sismiques et les
charges de dimensionnement nécessaires de deux structures d’un étage dont l’une est une
structure conventionnelle dimensionnée à la capacité et l’autre une structure dimensionnée
en utilisant le SFRS proposé. Le bâtiment étudié est celui qui est repris dans ce projet
de maitrise (cf chap. 3), soit un bâtiment industriel en acier d’un étage de 40m × 40m
en plan et de 4m de hauteur. Des essais expérimentaux ont été réalisés sur deux cadres
à l’échelle réelle (l’un est amorti et l’autre non amorti) aﬁn de calibrer un modèle numé-
rique pour chacune des structures. La ﬁgure 2.26 illustre le montage du cadre amorti. Le
logiciel MATLAB a été utilisé pour modéliser les deux structures. Le dimensionnement
des structures amortie a été fait en considérant les séismes d’Atkinson compatibles avec le
spectre de dimensionnement du CNBC 2005 pour la région de Montréal (ﬁg. 2.27). Dans
les deux cas, le bâtiment présenté à la ﬁgure 3.1 a été considéré. La structure amortie a
été modélisée suivant le modèle illustré à la ﬁgure 2.28.
Figure 2.26 – Vue du montage du cadre amorti de Girard
Les résultats de l’analyse numérique ont montré que le système permet de réduire
considérablement les eﬀorts de cisaillement à la base (d’un facteur de 3.28) au prix d’une
ampliﬁcation des déplacements. Une réduction d’environ 70% a été enregistrée pour le
cisaillement, alors que pour les déplacements, une augmentation de 69% a été enregistrée
(tab. 2.2). Bien que le déplacement a été ampliﬁé, celui-ci reste malgré tout largement
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Figure 2.27 – Séismes d’Atkinson compatibles avec le spectre de dimensionnement du
CNBC 2005 (Montréal)
Figure 2.28 – Modélisation de la structure amortie de Girard
en-dessous des limites ﬁxées par le CNBC 2005. La réduction de l’eﬀort en cisaillement
d’un facteur supérieur à trois (3) garde la structure élastique sous les eﬀorts de design, et
entraine conséquemment la réduction de la section des colonnes et des poutres.
L’étude principale de Gauron [18] consistait à comparer les réponses sismiques et le
comportement dynamique de deux structures de trois (3) étages à l’échelle 1/3 testées
sous table sismique dont l’une est une structure conventionnelle dimensionnée à la capacité
(structure de référence illustrée à la ﬁgure 2.29) et l’autre une structure dimensionnée en
utilisant le SFRS proposé (structure amortie). Notez que la référence [18] a été enrichie par
des essais complémentaires, encore non publiés, et que le résumé présenté ici tient compte
des nouveaux résultats. Un modèle numérique dévéloppé sur MATLAB a été réalisé pour
chaque structure. Le modèle numérique de la structure de référence avait plusieurs rôles.
D’abord, il a été utilisé pour prédire des réponses maximales sismiques et harmoniques
qui pourraient endommager la structure et la table sismique. Ensuite, il a été utilisé
pour prédire, après calibration sur des essais expérimentaux, les réponses linéaires de la
structure de référence sous des séismes trop forts pour être appliqués expérimentalement
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Tableau 2.2 – Comparaison des réponses du bâ-
timent amorti et contreventé soumis aux séismes
sysnthétiques développés par Atkinson
Bâtiment Période Δpoutre Fcv Vbase
- s mm kN kN
contreventé 0.32 12.8 465.6 463.3
amortisseur 0.80 21.6 135.3 141.0
diﬀérence (%) 151 69 -71 -70
sur la structure sans amortisseur. Le modèle numérique de la structure amortie a été utilisé
pour dimensionner les amortisseurs, et pour faire une étude numérique prévisionnelle des
performances de contrôle de la structure amortie soumise à des excitations simiques à
pleine intensité, qui ne pouvaient pas non plus être appliquées de façon sécuritaire sur la
table sismique. La ﬁgure 2.30 illustre les deux modèles numériques (amorti et non amorti).
Figure 2.29 – Vue d’ensemble de la structure de référence
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(a) Structure non amortie (b) Structure amortie
Figure 2.30 – Modélisations des structures
Numériquement, la performance de contrôle du système a été mise en évidence à l’aide
des modèles MATLAB élaborés pour la structure non amortie et la structure de référence.
En moyenne, une réduction de 28.7% a été enregistrée pour le déplacement au dernier
étage, une réduction de 34.2% sur le déplacement interétage et une réduction de 76.6%
pour le cisaillement à la base (supérieure à Rd pour une ductilité modérée). Il faut men-
tionner que ces performances de contrôle sont les résultats attendus pour les séismes de
dimensionnement sans aucun facteur de réduction. En moyenne une période propre de
0.191 s a été calculée pour la structure amortie sous les intensités sismiques considérées et
une période de 0.112 s pour la structure non amortie. Il faut rappeler que contrairement
à Gauron, Girard [19] avait montré qu’il y a eu ampliﬁcation des déplacements. Cette
diﬀérence s’explique essentiellement par le niveau d’amortissement propre de la structure
de référence, soit 5% pour le bâtiment numérique de Girard (recommandation du CNBC)
et seulement 0.3% pour le bâtiment expérimental de Gauron (mesure expérimentale).
Une analyse expérimentale des propriétés modales des deux structures (amortie et non
amortie) a été réalisée. Pour la structure non amortie, l’étude avait pour objectif de récaler
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le modèle numérique correspondant, tandis que pour la structure amortie, elle a été utilisée
pour démontrer expérimentalement les eﬀets du comportement dynamique de la structure
amortie justiﬁant les performances de contrôles obtenues avec le modèle numérique. Pour
la structure amortie, cette étude a été réalisée pour cinq (5) intensités diﬀérentes (0.005g,
0.010g, 0.015g, 0.015g et 0.060g). Une période propre de 0.112 s a été trouvée pour la
structure de référence alors que la structure amortie, une période de 0.117 s, de 0.119 s,
de 0.121 s, de 0.126 s et de 0.133 s ont été trouvées respectivement tenant compte des
diﬀérentes intensités. L’allongement de période enregistré est remarquable, surtout avec le
fait qu’il augmente à mesure que l’intensité des excitations augmente (ﬁg. 2.31). Ce dernier
constat est tout à fait correct étant donné que les réponses de la structure, particulièment
la déformation des amortisseurs augmentent avec l’intensité d’excitation. Les périodes
expérimentale et numérique obtenues pour la structure de référence sont pratiquement les
mêmes, alors qu’elles sont très diﬀérentes pour la structure non amortie. Ces diﬀérences
sont dues au fait que les intensités utilisées pour les essais expérimentaux d’analyse modale
sont nettement inférieures à celles des séismes de dimensionnement.
Figure 2.31 – Fonctions de réponses en fréquence des structures amorties et non amorties
Des essais sur table sismique ont été réalisés pour la structure de référence ainsi que
pour la structure amortie. Pour la structure de référence, ces essais ont été réalisés aﬁn de
valider le modèle récalé sur les résultats d’analyse modale, tandis que pour la structure
amortie ils ont été éﬀectués aﬁn de valider expérimentalement les performances de contrôle
du système. Pour chacun des séismes illustrés à la ﬁgure 2.27, sept (7) intensités diﬀérentes
(5%, 12%, 15%, 28%, 45%, 60% et 75% de l’intensité totale des séismes) choisies en fonction
de l’eﬀort axial élastique devant développer dans les diagonales du premier étage en terme
de pourcentage de la force élastique de design ont été utilisées. La structure amortie a
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été testée pour toutes les intensités et pour chaque séisme à l’exception de l’intensité
7 (75%) pour les séismes 1M7D70-2 et 1M7D70-2, à cause des importants moments de
renversement induits par ces séismes à la table sismique. Les performances de contrôle
ont été calculées pour chaque séisme et pour chaque essai en comparant les réponses
expérimentales maximales de la structure amortie avec les réponses numériques linéaires
de la structure de référence soumise aux mêmes séismes.
Les résultats expérimentaux ont montré que d’importantes diﬀérences ont été enre-
gistrées pour les performances de contrôle expérimentales pour une excitation donnée
dépendamment des séismes . Cependant, pour avoir une performance globale du système
pour une intensité donnée, la moyenne des perfomances enregistrées sous cette intensité
pour les huit séismes a été calculée. Les performances obtenues conﬁrment la capacité du
système à contrôler les réponses sismiques (ﬁg. 2.32). En moyenne, pour l’intensité la plus
forte, une réduction de 72% a été enregistrée pour les eﬀorts dans les contreventements,
une réduction de 68% pour le cisaillement à la base et une réduction de 45.5% pour le
déplacement au dernier étage. Ces résultats en plus de conﬁrmer la capacité du système
à contrôler les réponses sismiques, particulièrement les eﬀorts, ils montrent qu’à 75% de
l’intensité des séismes de design, les performances de contrôle expérimentales sont très
proches des performances atteintes numériquement. Il faut mentionner que la réduction
obtenue pour les eﬀorts est supérieure à une réduction d’un facteur de Rd = 3 (facteur de
réduction considéré pour une structure modérément ductile).
Figure 2.32 – Performances sismiques expérimentales moyennes comparées aux prévisions
numériques
Ragni, Zona et Dall’Asta [31] ont récemment développé une méthode permettant de
faire un dimensionnement préliminaire d’un SFRS constitué uniquement de contrevente-
ment concentrique et d’amortisseurs viscoélastiques ou élastoplastiques. Il est important
de mentionner que ces auteurs sont les seuls à proposer un SFRS identique à celui pro-
posé par Girard et Gauron, cependant leur étude est restée strictement numérique. Pour
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implémenter la méthode, ils ont adopté la méthode de dimensionnement basée sur le dé-
placement. Cette méthode est basée principalement sur l’équivalence du système discret
Figure 2.33 – Équivalence entre le système MDOF et le système continu
et d’un système continu (ﬁg. 2.33). Dans cette méthode, seul le premier mode de défor-
mation est considéré, les autres étant négligés. Pour l’appliquer, le système discret est
remplacé par un système continu considéré comme une simple poutre en porte-à-faux. Les
masses sont reparties linéairement sur chaque étage suivant le rapport m/h, m étant la
masse concentrée à l’étage et h la hauteur d’étage. Le mur en porte à faux a une longueur
L = (p + 1/2)h, p étant le nombre d’étages. La première étape dans l’application de la
méthode consiste à ﬁxer les déformations dans les diﬀérents éléments structuraux. En-
suite, à partir de ces déformations, les déplacements et rotations interétages sont calculés.
Dans le cas du système de contreventement en V montré à la ﬁgure (ﬁg. 2.34), si εd et εc
sont respectivement les déformations acceptées dans les diagonales et les colonnes, alors
les déplacements γ¯ et rotations θ¯ interétages sont :
γ¯ = 2εdL
2
d
bh
(2.38)
θ¯ = −2εc
b
× h (2.39)
où Ld est la longueur des diagonales, h la hauteur de l’étage et b la largeur du cadre
contreventé.
Des simulations numériques (étude sismique) ont été eﬀectuées sur deux structures de
4 et 8 étages contreventées dans un premier temps par un système dissipatif élastomères,
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Figure 2.34 – Déformation en cisaillement et en ﬂexion d’un étage
et dans un second temps avec des BRB (Buckling Restrained Braces) aﬁn d’évaluer l’ef-
ﬁcacité et la précision de la méthode. Une fois que les sections des diﬀérents éléments de
contreventements des deux structures ont été déterminées, deux cas ont été considérés
pour chaque structure. Le premier cas (a) consiste à considérer des sections diﬀérentes
pour les colonnes à chaque étage tandis que pour l’autre (cas b) une même section est
utilisée sur deux étages consécutifs ou adjacents. Les résultats numériques ont montré que
la méthode de dimensionnement proposée donne de très bons résultats pour les structures
contrôlées avec des contreventements en V et des amortisseurs élastomères (ﬁg. 2.35).
Figure 2.35 – Déplacements interétages et allongement des diagonales
À travers cette revue bibliographique, on peut remarquer qu’il existe beaucoup de tra-
vaux qui ont été faits jusqu’à présent sur l’utilisation des VED et des caoutchoucs naturels
dans le but d’améliorer la performance des structures. À travers tous ces travaux, on peut
constater que les VED et les caoutchoucs naturels sont capables de réduire signiﬁcative-
ment les réponses sismiques des structures. Par contre, très peu de travaux expérimentaux
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ont été réalisés à ce jour pour étudier et comprendre le comportement à l’état limite ultime
des structures contrôlées par des amortisseurs VED ou élastomères. Pour les systèmes où
les VED sont simplement des systèmes d’énergie additionnels, de telles études ne sont pas
trop importantes, mais dans le cas des références [18,19,31], elles sont indispensables étant
donné que les VED avec les contreventements constituent à eux seuls le SFRS. C’est dans
ce contexte que ce projet a été entrepris.

Chapitre 3
DIMENSIONNEMENT DES
CADRES
Dans ce chapitre, il est question de dimensionner les diﬀérents éléments des deux cadres
mentionnés dans la section 1.4 de l’introduction. Suivant la méthodologie qui a été adoptée,
pour l’un des cadres que l’on convient d’appeler cadre fort, les poutres et les colonnes
doivent être dimensionnées pour 100% des charges débalancées. Pour l’autre cadre appelé
cadre léger, elles doivent être dimensionnées pour ne reprendre que les charges gravitaires
en supposant qu’il n’y a pas de ﬂambement des diagonales. On rappelle que le cadre léger a
été dimensionné pour étudier le mécanisme de ruine du système tel que dimensionné, alors
que le cadre fort a été dimensionné pour faire ressortir d’éventuels défauts de conception
aux grandes déformations et forcer les mécanismes de ruine sans plastiﬁcation de la poutre.
Pour le cadre fort, le dimensionnement des diﬀérents éléments a été déjà fait par Girard
[19], et dans ce document, le dimensionnement est repris, tel qu’il a été fait. Toutefois,
un nouvel amortisseur est dimensionné cette fois-ci pour tenir compte des modiﬁcations
apportées au modèle viscoélastique pseudolinéaire depuis les travaux de Gauron et Girard
(déformation moyenne quadratique de l’amortisseur plutôt que déformation maximale).
Pour étudier le mécanisme de ruine du cadre fort, on rappelle que deux essais ont été
réalisés. Ces essais ont été réalisés chacun sur une variante du cadre fort dont la diﬀérence
réside dans le mode de connexion des diagonales. Dans les deux cas, la poutre et les
colonnes sont dimensionnées pour reprendre la totalité de la charge débalancée provenant
du ﬂambement de la diagonale en compression. Pour le cadre que l’on convient d’appeler
cadre avec connexions ﬂexibles, les assemblages des diagonales sont boulonnées, tandis
que pour l’autre cadre appelé cadre avec connexions rigides, elles sont soudées (ﬁg. 3.10
et ﬁg. 3.11).
3.1 HYPOTHÈSES DE DIMENSIONNEMENT
Pour dimensionner les cadres, les diﬀérentes hypothèses et charges suivantes ont été
considérées.
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Charges gravitaires
Pour mener l’étude, un bâtiment commercial en acier d’un étage de 40m de côté, de
4m de hauteur et situé dans la région de Montréal sur un sol de type C a été considéré
(ﬁg. 3.1). Les charges gravitaires dont les diﬀérentes valeurs considérées sont présentées au
tableau 3.1 proviennent directement du code national du bâtiment du Canada 2010 (CNBC
2010). Dans les diﬀérents cas de chargements (1D +1E +0.5L+0.25S et 1.25D +0.5L+
1.5S), les charges d’exploitation sont représentées par la lettre L, les charges permanentes
(poids des murs + poids du toit) par la lettre D, les charges sismiques par la lettre E, et
la charge de neige par la lettre S.
Figure 3.1 – Bâtiment commercial étudié : vue en plan et en élévation
Tableau 3.1 – Charges gravitaires
charge d’exploitation poids des murs poids du toit charge de neige
( kPa) ( kPa) ( kPa) ( kPa)
1 1.5 1.35 2.48
Charges sismiques
Une série de huit (8) séismes artiﬁciels générés par Atkinson [3], compatibles avec le
spectre UHS de Montréal dont les spectres sont montrés à la ﬁgure 3.2 sont utilisés pour
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le calcul des charges sismiques. D’après le CNBC, si au moins sept (7) séismes sont utilisés
pour faire un calcul dynamique, les réponses moyennes peuvent être utilisées à la place les
réponses maximales. Étant donné que plus de sept (7) séismes sont utilisés pour mener les
calculs, en lieu et place des réponses maximales, ce sont les réponses moyennes qui seront
retenues au moment de valider le dimensionnement des amortisseurs (sections 3.4.2.3 et
3.5.2.3).
Figure 3.2 – Séismes d’Atkinston utilisés et le spectre UHS de Montréal pour 5% d’amor-
tissement
Hypothèses de calcul :
– Les colonnes sont rotulées à la base ;
– Les contreventements sont rotulés ;
– Les poutres sont rotulées aux deux extrémités ;
– Le sol est de type C ;
– Les masses sont concentrées au toit ;
– Le toit est considéré comme un diaphragme rigide ;
– L’amortissement inhérent à la structure est ξ = 5%.
3.2 MODÉLISATION DE LA STRUCTURE
Cette section reprend quelques points concernant la modélisation de la structure et
quelques hypothèses qui ont été utilisées et implémentées dans le programme MATLAB
de Gauron [18], et est inspirée du mémoire de ce dernier. Contrairement à Gauron et Girard
qui devaient faire une étude numérique pour une structure non amortie, on rappelle que
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ce n’est pas nécessaire pour ce qui concerne ce projet. La section 3.2.1 est réalisée juste
dans le but de prédimensionner les diagonales du cadre léger. Dans les deux cas (structure
amortie et non amortie), on néglige la rigidité des colonnes, et on considère que les degrés de
libertés en rotation sont négligés. Les structures sont donc considérées comme des modèles
en cisaillement. La diﬀérence entre une structure amortie et une structure non amortie
dimensionnée par la méthode de dimensionnement à la capacité, réside essentiellement
dans le fait que les contreventements de la structure non amortie seront plastiﬁés tandis
que ceux de la structure amortie ne le seront pas, car la structure amortie a la capacité
de réduire les eﬀorts sismiques à l’aide des amortisseurs qui augmentent sa ﬂexibilité et
allongent sa période. Toutefois, une ampliﬁcation exagérée des déplacements est à éviter.
3.2.1 Structure non amortie
Comme mentionné dans la section précédente, un prédimensionnement des contreven-
tements est nécessaire avant de dimensionner les amortisseurs. La démarche au niveau de
cette section est assez simple. En eﬀet, étant donné que le bâtiment a un seul niveau, il
peut être modélisé simplement comme un système avec une masse m concentrée au toit,
et un ressort de rigidité kb représentant la rigidité des diagonales monté en parallèle avec
un amortisseur c qui est l’amortissement inhérent à la structure (ﬁg. 3.3). La structure est
modélisée avec un seul degré de liberté (U), qui est le déplacement horizontal de la masse
m sous l’action de la force f(t). On rappelle que U et f sont des fonctions du temps, et
que la rigidité des colonnes est négligée étant donné l’hypothèse qu’elles sont rotulées à la
base.
Figure 3.3 – Modélisation de la structure non amortie
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A tout instant t, on sait que :
mU¨(t) + kbU(t) + cU˙(t) = f(t) (3.1)
Étant donné la force f = −mU¨g (où U¨g est l’accélération à la base), le déplacement U
peut être trouvé pour chaque instant t par une intégration temporelle réalisée à l’aide de
la méthode de l’accélération moyenne de Newmark connaissant les paramètres m, kb et c.
Pour une longueur Lb des diagonales et un angle par rapport à l’horizontale θ, la rigidité
de la structure non amortie sans tenir compte de la rigidité des colonnes est donnée par
l’expression (3.2) :
kb =
8EAb cos2 θ
Lb
(3.2)
où E, Ab sont respectivement le module élastique et l’aire des contreventements. m est la
masse associée au déplacement U(t) qui vaut 370 234 kg et représente le poids sismique
(1D + 0.25S) de la structure.
Le CNBC 2010 recommande d’utiliser un taux d’amortissement ξ de 5% pour les struc-
tures en aciers. Bien qu’on puisse juger cette valeur trop élevée, c’est cette dernière que
l’on utilise pour calculer l’amortissement de la structure. Pour une structure avec un seul
degré de liberté, l’amortissement c est donné par la formule classique suivante [28] :
c = 2ξmω (3.3)
où ω est la fréquence propre de la structure.
Connaissant la rigidite kb et la masse m de la structure, ω peut être calculé facilement
à l’aide de l’équation (3.4) :
ω =
(
kb
m
)0.5
(3.4)
Une fois que tous les paramètres sont déﬁnis, l’inconnue U peut être calculé pour chaque
séisme et pour tout instant t. On en déduit ensuite le cisaillement à la base et les eﬀorts
dans les contreventements.
3.2.2 Structure amortie
La modélisation de la structure amortie est un peu plus compliquée par rapport à
une structure non amortie à cause de la présence des amortisseurs (ﬁg. 3.4). La structure
amortie est modélisée avec deux (2) degrés de liberté (U1, U2), représentant respectivement
le déplacement horizontal des contreventements et de l’ensemble de la structure.
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L’équation générale du mouvement pour le système amorti s’écrit :
MsU¨s(t) + KsUs(t) + CsU˙s(t) = F(t) (3.5)
où F est la force découlant de l’accélération du sol U¨g du séisme, et qui vaut F = −MsrU¨g
[28] avec r = [1; 1], Ms, Ks et Cs sont respectivement la matrice de masse, la matrice de
rigidité et la matrice d’amortissement de la structure.
Le vecteur déplacement Us(t)=(U1, U2) est l’inconnue recherchée, et il peut être trouvé
à l’aide de la méthode d’intégration numérique de Newmark avec l’accélération moyenne
connaissant les paramètres ci-dessus.
Figure 3.4 – Modélisation de la structure amortie
– Assemblage de la matrice de masse
La matrice de masse est très facile à assembler. Étant donné qu’il n’y a que deux degrés
de libertés dynamiques, la matrice de masse est simplement :
Ms =
[
mved 0
0 m
]
(3.6)
La masse mved associée au degré de liberté U1 est égale à 400 kg et représente la moi-
tié du poids des amortisseurs, de l’ensemble des chevrons et de leurs assemblages pour
une direction donnée (X ou Y ). Quant à la masse m associée au degré de liberté U2, elle
vaut 370 234 kg et représente le poids sismique (1D+0.25S) associé au reste de la structure.
– Assemblage de la matrice de rigidité
La matrice de rigidité provient de deux matrices élémentaires qui sont la matrice de
rigidité latérale des contreventements et la matrice de rigidité des amortisseurs. La rigidité
latérale des colonnes étant négligée, celle des contreventements s’écrit :
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Kb =
(
8EAb cos2 θ
Lb
)[
1 −1
−1 1
]
(3.7)
Comme il est mentionné à la section 2.2.3.3, c’est un modèle linéaire viscoélastique équi-
valent qui est utilisé pour modéliser les amortisseurs. L’hypothèse que les amortisseurs ont
un comportement viscoélastique linéaire équivalent permet d’écrire :
Fved(t) = KvedUved(t) + CvedU˙ved(t) (3.8)
avec
Kved =
(
AGeq
h
) [ 1 −1
−1 1
]
(3.9)
et
Cved =
(
AGeqηeq
ωh
) [ 1 −1
−1 1
]
(3.10)
où Fved est un vecteur de force harmonique appliqué à l’amortisseur, Uved le vecteur des
déformations en cisaillement de l’amortisseur, ω la fréquence de l’excitation harmonique,
Geq le module de rigidité de l’amortisseur, ηeq le facteur de perte de l’amortisseur, A l’aire
de l’amortisseur et h son épaisseur. Dans le cas d’une excitation sismique, ω estimé égale
à la fréquence fondamentale de la structure amortie car l’amortisseur se déformera es-
sentiellement selon cette fréquence, Geq peut être calculé par l’équation (2.36) et ηeq est
égal à 2ξeq, où ξeq est donné par l’équation (2.37) pour une une valeur de déformation γ
qui sera précisée par la suite. Il faut signaler que c’est la matrice Kved qui contribue à la
matrice de rigidité, la matrice Cved contribue quant à elle à la matrice d’amortissement.
La matrice de rigidité Ks de la structure s’obtient par assemblage direct des deux matrices
élémentaires Kved et Kb.
– Assemblage de la matrice d’amortissement
L’amortissement de la structure amortie provient de l’amortissement généré par les amor-
tisseurs et de celui inhérent à la structure. L’amortissement généré par les amortisseurs
étant déjà déﬁni par l’équation (3.10), il ne reste qu’à déterminer l’amortissement C in-
hérent à la structure. Connaissant la matrice de masse totale Ms et la matrice de rigidité
Ks de la structure, la matrice d’amortissement C se déﬁnit suivant l’équation (3.11) si on
utilise un modèle d’amortissement de Rayleigh [28] :
C = a0Ms + a1Ks (3.11)
En supposant des taux d’amortissement ξ1 = ξ2 = 5% associés au premier et dernier mode
de déformation de fréquences respectives ω1 et ω2, comme le CNBC le recommande, les
constantes a0 et a1 peuvent être déterminés à partir du système d’équations suivant [28] :
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[
a0
a1
]
=
(
2ω1ω2
ω22 − ω21
)[
ω2 −ω1
− 1
ω2
1
ω1
] [
ξ1
ξ2
]
(3.12)
et la matrice d’amortissement Cs est obtenue est assemblant simplement les matrices C
et Cved.
Dans le modèle ci-dessus, Geq, ηeq et par conséquent ω varient selon la déformation
considérée des amortisseurs. Le modèle peut-être considéré comme linéaire ou pseudoli-
néaire selon l’approche adoptée. Lorsqu’une déformation est ﬁxée pour l’amortisseur (par
exemple une hypothèse de dimensionnement), le modèle utilise des propriétés viscoélas-
tiques (Geq et ηeq) ﬁxes et donc aussi des propriétés dynamiques ﬁxes de la structure issues
de cette déformation indépendamment de l’excitation. Dans ce cas, il est parfaitement li-
néaire. Dans le cas où les dimensions de l’amortisseur sont connues, et que l’on veut prédire
les réponses ﬁnales de la structure pour une excitation donnée, une série d’itérations suc-
cessives sur les propriétés viscoélastiques du matériau est nécessaire pour trouver le point
de fonctionnement des amortisseurs, étant donné que ces propriétés changent en fonction
l’intensité de l’excitation. À chaque itération, le modèle prend en compte le comporte-
ment non linéaire du caoutchouc en fonction de la déformation (ﬁg. 2.24), en calculant
de nouvelles valeurs pour ces propriétés à partir des paramètres d’entrées (dimensions
de l’amortisseur et déformation calculée à une précédente itération) avant de calculer les
réponses. Le processus se poursuit jusqu’à ce que les réponses convergent vers des valeurs
stables de déformations et compatibles avec les propriétées viscoélastiques utilisés. Tou-
tefois, à chaque itération le calcul des réponses se fait de manière linéaire une fois que
toutes les propriétés sont calculées, et c’est pour cette raison que l’on qualiﬁe le modèle
de pseudolinéaire.
Dans les études de Gauron et de Girard [18, 19], c’est la déformation maximale en
cisaillement de l’amortisseur au cours du séisme qui est utilisée dans la série d’itérations
pour calculer les propriétés viscoélastiques et les réponses. Une étude plus poussée (encore
non publiée) de Gauron a montré à l’aide des résultats expérimentaux et numériques que
ce choix ne permet qu’une prédiction imparfaite des réponses temporelles de la structure
amortie et que l’utilisation d’une déformation RMS (Root Mean Square) est beaucoup
plus précise. D’où l’utilisation de la déformation quadratique moyenne dans le cadre de ce
projet.
3.2.3 Propriétés du caoutchouc utilisé (F-80)
Les propriétés mécaniques des caoutchoucs naturels sont très sensibles aux déforma-
tions appliquées et moindrement et la fréquence d’excitation pour les plages d’application
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en génie civil (à une température ﬁxée). Ainsi, les propriétés viscoélastiques équivalentes
de ces derniers (module de rigidité équivalent, taux d’amortissement équivalent) sont dé-
terminées très souvent uniquement en fonction de l’amplitude des déformations. Gauron
et Girard devaient choisir parmi un éventail de caoutchoucs naturels un matériau capable
de répondre aux spéciﬁcations de leur projet. Après avoir choisi le matériau à utiliser, ils
devaient le caractériser, c’est-à-dire mettre en évidence ses principales propriétés viscoélas-
tiques en fonction de la déformation en cisaillement. Parmi la large gamme de matériaux
qui était disponible le caoutchouc naturel ﬁbré 80 Duro (F80) provenant de l’entreprise
Produits Hévéa Inc. (Richmond, QC) avait été retenu. Le même type de caoutchouc est
utilisé dans ce projet. Les propriétés viscoélastiques de ce matériau peuvent être évaluées
à l’aide des expressions (3.13) et (3.14) dont les graphes sont rappelés à la ﬁgure 3.5.
Ces équations représentent les propriétés viscoélastiques du matériau à l’état vierge, et ne
tiennent pas compte de la fréquence d’excitation, du taux de compression initiale et de
la température. Toutefois, la performance de l’amortisseur pour les grandes déformations
pourra être aﬀectée à cause d’une augmentation de température au niveau du caoutchouc.
Geq = 1.566γ−0.4618 (MPa) (3.13)
ξeq = 9.760γ−0.1194 (%) (3.14)
Figure 3.5 – Propriétés du caoutchouc naturel ﬁbré 80 Duro (F80)
3.3 LES ÉTAPES DE DIMENSIONNEMENT
Le dimensionnement de la structure amortie est un processus itératif qui peut être
résumé en ces diﬀérentes étapes, d’après la méthode proposée actuellement par Gauron et
Girard :
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1. Choisir la section des diagonales tenant compte des clauses sismiques de la norme
CSA S16-09 et du CNBC pour un cadre contreventé avec des chevrons de ducti-
lité modérée. La méthode statique équivalente du CNBC peut être utilisée pour
l’évaluation rapide des charges sismiques.
2. Choisir la déformation RMS γ voulue que doit prendre l’amortisseur sous le séisme
de design. Ce choix détermine les valeurs des propriétés viscoélastiques équivalentes
du matériau amortissant tenant compte de la ﬁgure 3.5. Le choix de la déformation
est conditionné par les spéciﬁcations du projet : considérations architecturales et
l’espace disponible pour placer les amortisseurs, besoin d’un module de cisaillement
et d’un taux d’amortissement élevés (faibles déformations), besoin de déformations
plus stables (déformations élevées),...
3. Déterminer la rigidité des amortisseurs pour entraîner un saut de période et un taux
d’amortissement assez élevés pour atteindre les objectifs de dimensionnement : ré-
duire les eﬀorts dans les diagonales en-dessous de leur résistance élastique, garder
les déplacements et les déplacements interétages aussi petits que possible en-dessous
de la limite permise par le CNBC. Cette étape est réalisée à l’aide d’une analyse
temporelle en utilisant un modèle linéaire de la structure soumis à des tremblements
de terre compatibles avec le spectre UHS proposé par le CNBC pour la région consi-
dérée. Des courbes de performance peuvent être tracées en balayant la rigidité des
amortisseurs sur une plage de valeurs.
4. Déterminer le point de fonctionnement de l’amortisseur à partir de l’analyse sis-
mique réalisée à l’étape précédente pour la rigidité choisie en termes de déplacement
quadratique moyen.
5. Déterminer l’épaisseur h des amortisseurs en fonction de la déformation ﬁxée à
ł’étape 2 en considérant le déplacement déterminé à l’étape précédente.
6. Déterminer la déformation eﬀective γ en tenant compte du déplacement déterminé
à l’étape 4 et de l’épaisseur choisie précédemment. Dans ce cas, une meilleure esti-
mation des propriétés Geq et ξeq peut être faite à l’aide de la ﬁgure 3.5.
7. Déterminer la surface de cisaillement A de l’amortisseur, en considérant la rigidité
choisie à l’étape 3 et les valeurs eﬀectives de Geq et h. A permet n’importe quel choix
de dimensions compatibles en plan.
8. Valider le dimensionnement à l’aide d’une analyse sismique en utilisant les mêmes
séismes qui ont été utilisés à l’étape 3 en utilisant le modèle peudolinéaire qui tient
compte des dimensions ﬁnales de l’amortisseur et de la dépendance de ses propriétés
VE équivalentes en fonction de la déformation.
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9. Dimensionner les autres éléments du cadre en utilisant pour les charges sismiques
les forces sismiques élastiques provenant de l’étape 8. Si le design des amortisseurs
est eﬀectué, le reste de la structure peut être dimensionné sans considération pour
les principes de la méthode de design à la capacité, à l’image d’un cadre en chevron
à ductilité limitée (cf section 2.1.2.1).
3.4 DIMENSIONNEMENT DU CADRE LÉGER
La ﬁgure 3.6 illustre le cadre léger dont le dimensionnement est présenté dans cette
section. Il est dimensionné avec les charges réduites pour étudier le mécanisme de ruine
du système tel que dimensionné.
Figure 3.6 – Allure du cadre léger
3.4.1 Dimensionnement des contreventements (cadre léger)
Connaissant une force latérale Vf au niveau du toit de la structure, on peut suppo-
ser en négligeant l’apport des colonnes que cette force est reprise équitablement par les
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contreventements. Et, la force de traction et de compression dans ces derniers est :
CE = TE =
Vf
2 cos θ (3.15)
où θ est l’angle que fait une diagonale par rapport à l’horizontale.
Pour dimensionner les diagonales de la structure amortie, on a utilisé les eﬀorts de
dimensionnement réduits issus du CNBC pour une structure conventionnelle avec chevrons
de ductilité modérée. À partir d’une analyse dynamique réalisée en utilisant le modèle de
structure non amortie, et d’après l’hypothèse de ductilité modérée (Rd = 3 et Ro=1.3),
le cisaillement à la base Vd trouvé est de 601.4 kN. D’après le CNBC, toutes les forces
latérales doivent être reprises uniquement par le système de reprises des forces latérales.
Donc, étant donné que la structure est symétrique et régulière et comporte quatre (4)
chevrons dans chaque direction, on peut supposer que chaque cadre contreventé pour une
direction donnée reprend le quart (1/4) de cette force Vd soit Vd/4 = 150.4 kN.
Pour faire les calculs dynamiques, la section HSS 89 × 89 × 6.4 a été retenue à partir
des eﬀorts trouvés avec la méthode statique équivalente en considérant une longueur de
ﬂambement de 3500mm pour les contreventements. Le calcul dynamique a été préféré à
la méthode statique équivalente étant donné que la méthode dynamique donne en général
des eﬀorts plus élevés.
– Prise en compte des eﬀets P-Δ, des charges notionnelles et de la torsion
accidentelle
Le facteur d’ampliﬁcation des eﬀorts dû aux eﬀets P-Δ est donné par ł’expression (3.16)
(CSA S16-09 art 27.1.8.2) :
U2 = 1 +
∑
Cf × RdΔ∑
V × H (3.16)
où ∑Cf , RdΔ, ∑V et H sont respectivement la charge totale gravitaire dans les colonnes
correspondant à la combinaison 1D + 0.5L + 0.25S, le déplacement total de la structure,
le cisaillement à la base et la hauteur de la structure.
En supposant un déplacement RdΔ = 0.005H et avec
∑
V = VHx + Vd, le facteur
d’ampliﬁcation vaut 1.032, où VHx est la charge notionnelle donnée par l’expression (3.17) :
VHx = 0.005
∑
Cf (3.17)
où ∑Cf est la charge totale gravitaire dans les colonnes correspondant à la combinaison
1D + 0.5L + 0.25S.
D’après le CNBC, le moment de torsion accidentelle Tac vaut Vd × ex, avec ex = 0.1L
et L la longueur du bâtiment dans la direction perpendiculaire à la direction de calcul
(L = 40m). Compte tenu de la symétrie de la structure, la force de cisaillement induite
dans les contreventements par la torsion accidentelle est Vac = Tac/L. Un résumé des
charges horizontales de design est présenté dans le tableau 3.2.
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Tableau 3.2 – Bilan des eﬀorts horizontaux dans le cadre léger
Surface plancher W ∑Cf VHx U2 Tac Vac Vd Vd,tot/cadre†
(m2) ( kN) ( kN) ( kN) - ( kN·m) ( kN) ( kN) ( kN)
1600 3632 3952 19.76 1.032 2405.6 61.14 601.4 176
† Vd,tot/cadre = 0.25U2(VHx + Vd + Vac) est la force de cisaillement totale utilisée pour
dimensionner les contreventements d’un cadre du bâtiment.
Après avoir pris en compte l’eﬀet P-Delta, les charges notionnelles et la torsion ac-
cidentelle, la force latérale reprise par chaque cadre contreventé devient 176 kN. Et la
force de traction et de compression dans les diagonales calculées avec θ égal à 61˚est
CE = TE = 182 kN. En tenant compte de l’inﬂuence des charges gravitaires Cg sur les
diagonales, on a le bilan présenté dans le tableau 3.3.
Tableau 3.3 – Bilan des eﬀorts dans les diagonales
Direction Cas de chargements Charges gravitaires CE TE
- - Cg( kN) ( kN) ( kN)
Y 1D + 1E + 0.5L + 0.25S -17.65 -200.0 164.35
X 1D + 1E + 0.5L + 0.25S -2.2 -184.2 179.8
– Choix de la section
Ici, il est question de vériﬁer que la section HSS 89 × 89 × 6.4, dont quelques propriétés
sont présentées au tableau 3.4 est suﬃsante pour résister aux eﬀorts du tableau 3.3.
La résistance à la traction de la section est Tr = 0.9AFy = 565.11 kN, et sa résistance
en compression pour une longueur de ﬂambement Lb = 3500mm est Cr = 238 kN (CSA
S16-09 art. 13.3.1). Étant donné que les résistances en traction et en compression sont
supérieures aux eﬀorts du tableau 3.3, la section est donc adéquate. La vériﬁcation du
rapport b/t en fonction de l’élancement de la section a été faite également, comme la norme
CSA S16-09 le recommande à l’article 27.5.3.2. L’élancement (kL/r) des diagonales étant
de 104.5 (compris entre les limites maximale et minimale, qui sont respectivement 200 et
70), le ratio (b/t) max est donc de 17.9. Le ratio (b/t) choisi étant de 11.9 et inférieur à
17.9, la section est donc adéquate considérant l’article 27.5.3.2 de la norme CSA S16-09.
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Tableau 3.4 – Propriétés des contreventements
Section Acier Fy rx A Fu
- - (MPa) (mm) (mm2) (MPa)
HSS 89 × 89 × 6.4 ASTM A500 grade C 345 33.5 1820 427
3.4.2 Dimensionnement de l’amortisseur (cadre léger)
3.4.2.1 Performance du cadre
Pour dimensionner les amortisseurs, la performance moyenne du cadre en fonction de la
rigidité des amortisseurs a été étudiée à partir des huit (8) séismes synthétiques d’Atkinson
compatibles avec le spectre de Montréal. L’étude de la performance du cadre permet de
mettre en évidence ses propriétés dynamiques et son comportement structural en fonction
de la rigidité des amortisseurs pour une déformation RMS en cisaillement des amortis-
seurs ﬁxée à l’avance. Dans le cadre de ce projet, une déformation moyenne γ = 25%
correspondant à un taux d’amortissement de 11.5% a été utilisée. Le modèle numérique
réalisé à l’aide de MATLAB à travers lequel l’intégration numérique de Newmark avec une
accélération linéaire a été faite, est utilisé pour avoir certaines de ces courbes de réponses
moyennes (ﬁg. 3.7 et 3.8). Le modèle utilisé est parfaitement linéaire dans ce cas-ci étant
donné que la déformation de l’amortisseur est ﬁxée à l’avance et ne dépend d’aucune ex-
citation. On rappelle que tenant compte de la symétrie du système de reprises de forces
latérales du bâtiment considéré, étudier la performance d’un cadre revient à étudier la
performance du bâtiment.
Les courbes de performance permettent de trouver la rigidité requise pour les amortis-
seurs aﬁn d’éviter le ﬂambement des diagonales, et aussi de rester en-dessous des limites
ﬁxées pour le déplacement. En analysant les courbes de déplacement et celles des ef-
forts de cisaillement (ﬁg. 3.8), on peut remarquer que lorsque l’on essaie de diminuer les
déplacements, les eﬀorts ont tendance à augmenter et inversement. Donc, pour un dimen-
sionnement donné, une conciliation doit être trouvée aﬁn d’avoir les eﬀorts escomptés,
mais aussi des déplacements qui restent en dessous des limites ﬁxées par le CNBC. Dans
ce projet, le déplacement maximal est ﬁxé à 25mm, une valeur nettement inférieure à la
limite ﬁxée par le CNBC, soit 0.025H (100mm), où H est la hauteur du bâtiment. Il est
important de remarquer qu’il n’est pas trop intéressant de dimensionner les amortisseurs
dans l’intervalle [0%-10%], car de faibles variations de la rigidité de ces derniers peuvent
entraîner une ampliﬁcation drastique des déplacements.
3.4. Dimensionnement du cadre léger 69
Figure 3.7 – Evolution de la période et de la fréquence
Figure 3.8 – Evolutions moyennes du déplacement au toit et du cisaillement à la base sur
les 8 séismes de design
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3.4.2.2 Dimensionnement de l’amortisseur
La longueur Lb des diagonales étant de 3500mm environ, et l’angle horizontal θ des
chevrons de 61˚, la rigidité d’un cadre contreventé non amorti sans tenir compte des
colonnes est de 48.90 kN/mm. La rigidité des amortisseurs est choisie pour que le cisaille-
ment total à la base du cadre contreventé amorti soit inférieur à un eﬀort de cisaillement
de 184.82 kN, qui après avoir tenu compte des eﬀets P-Δ, des charges notionnelles, de la
torsion accidentelle et des charges gravitaires entraînerait le ﬂambement des diagonales
(tab. 3.5). Cette rigidité est également choisie pour que le déplacement maximal de la
structure soit inférieur à 25mm. On prend donc kved/kb = 13%. Pour cette rigidité, on
a trouvé un déplacement maximal (umax) de 22.6mm, un cisaillement à la base (Vd) de
136.73 kN et une déformation RMS en moyenne de l’amortisseur de 5.9mm.
En supposant une déformation RMS γ de 25% pour l’amortisseur, l’épaisseur h de
caoutchouc nécessaire pour avoir cette déformation est de 24mm (5.9/0.25 = 24mm). En
ﬁxant l’épaisseur à h = 25mm, le module de rigidité (Geq) et le taux d’amortissement
(ξeq) correspondant valent respectivement 3.027MPa et 11.57%. Et par conséquent, l’aire
requise pour l’amortisseur calculée avec l’équation (3.18) est de 52 545mm2 :
Aved =
kvedh
Geq
(3.18)
Une valeur de l’aire de l’amortisseur de 50 000mm2 est retenue en ﬁxant la largeur de
l’amortisseur à 100mm et sa longueur à 500mm. La géométrie de l’amortisseur étant to-
talement déﬁnie, la rigidité correspondante kved est estimée à 6.05 kN/mm et représente
12.5% de la rigidité des contreventements.
Tableau 3.5 – Charge latérale pouvant entraîner le ﬂambement
des diagonales
Cr Cg VHx U2 Vd,tot/cadre Vac Vd,max/cadre
( kN) ( kN) ( kN) ( kN) ( kN) ( kN)
238 17.65 19.76 1.026 184.82 73.93 213.66
3.4.2.3 Validation du dimensionnement
La validation consiste à déterminer les diﬀérentes réponses de la structure connaissant
les dimensions ﬁnales de l’amortisseur, et aussi à vériﬁer que celles-ci restent en-dessous des
limites qui ont été ﬁxées. À l’aide du modèle pseudolinéaire, une série d’itérations succes-
sives est réalisée sur les propriétés viscoélastiques pour chaque séisme, jusqu’à converger
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vers des déformations RMS des amortisseurs compatibles avec ces propriétés. Comme
paramètres initiaux, le modèle utilise la valeur estimée dans la section précédente. Le di-
mensionnement sera validé si les réponses ﬁnales restent dans les limites qui ont été ﬁxées.
Les réponses du cadre pour chaque séisme ainsi que leurs moyennes sont résumées dans le
tableau 3.6.
Tableau 3.6 – Validation du dimensionnement de l’amortisseur
Séismes Uved,RMS γ Geq ξeq T U2max Vmax
- (mm) (%) (MPa) (%) ( s) (mm) ( kN)
1M7D70-1 6.8 27.2 2.86 11.40 0.84 28.85 150.29
1M7D70-2 6.4 25.6 2.94 11.48 0.82 22.62 124.25
1M7D70-3 5.6 22.4 3.12 11.67 0.79 18.05 105.88
1M7D70-4 6.2 24.8 2.98 11.53 0.81 23.50 131.79
1M6D30-1 6.7 26.8 2.88 11.42 0.82 21.18 115.40
1M6D30-2 4.4 17.6 3.49 12.01 0.75 22.41 147.50
1M6D30-3 6.1 24.4 3.00 11.55 0.82 21.74 118.53
1M6D30-4 5.9 23.6 3.05 11.60 0.81 23.17 130.11
Moyenne 6.0 24.0 3.04 11.58 0.81 22.70 127.84
D’après le CNBC 2010, étant donné que huit (8) séismes ont été considérés pour faire
les calculs, les réponses moyennes (déplacement et cisaillement entre autres) peuvent être
considérées en lieu et place des réponses maximales. Dans les deux cas, les objectifs qui
ont été ﬁxés sont atteints. En eﬀet, le déplacement au toit, sauf pour le séisme 1M7D70-1,
reste tout le temps en-dessous de la limite qui a été ﬁxée (25mm). De même, le cisaillement
moyen à la base trouvé est de 127.84 kN, valeur nettement inférieure au cisaillement de
référence qui est de 184.82 kN. La ﬁgure 3.9 illustre les dimensions ﬁnales de l’amortisseur.
3.4.3 Dimensionnement de la poutre (cadre léger)
Pour dimensionner la poutre deux cas sont à considérer :
1. Cas où la poutre ne porte que les charges gravitaires.
D’après le CNBC, ce cas correspond au cas de chargement 1.25D+0.50L+1.5S, et à
ce stade, on considère que la poutre a un support ou appui vertical à l’intersection des
diagonales. En considérant la poutre comme une poutre continue de portée L = 5m,
pour une charge linéairement répartie w, le moment négatif à mi-travée est :
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Figure 3.9 – Dimensions ﬁnales de l’amortisseur (cadre léger)
Mf =
wL2
32 (3.19)
et l’eﬀort tranchant est :
Vf =
5wL
16 (3.20)
2. Cas où le bâtiment est soumis à un séisme.
Selon le CNBC, ce cas correspond au cas de chargement 1D + 1E + 0.5L + 0.25S.
Sous l’eﬀet d’un fort séisme, une rotule plastique peut se développer à mi-travée de
la poutre à cause d’une charge débalancée provenant du ﬂambement de la diagonale
en compression. Pour ce cas de chargement, la poutre doit être capable de reprendre
les eﬀorts axiaux combinés au moments développés à l’amorce du ﬂambement des
diagonales, et aux charges gravitaires après le séisme. À l’amorce du ﬂambement, la
poutre est encore une fois considérée comme une poutre continue, le moment ﬂéchis-
sant et l’eﬀort tranchant sont donc donnés respectivement par les expressions (3.19)
et (3.20). Après le séisme, tenant compte du ﬂambement de la diaonale comprimée,
on suppose qu’il n’y a plus d’appui à mi travée, le moment ﬂéchissant et l’eﬀort
trachant peuvent être donc calculés respectivement avec les expressions (3.21) et
(3.22). Le bilan des eﬀorts dans la poutre du cadre léger est présenté au tableau 3.7.
Mf =
(
wL2
8
)
(3.21)
Vf = 0.5wL (3.22)
3.4. Dimensionnement du cadre léger 73
Tableau 3.7 – Bilan des eﬀorts dans la poutre (cadre léger)
avec appuis sans appuis
Direction Cas de chargements Mf Vf Nf Mf Vf Nf
( kN·m) ( kN) ( kN) ( kN·m) ( kN) ( kN)
Y 1D + 1E + 0.5L + 0.25S -9.65 19.30 171.69 38.59 30.88 0.00
1.25D + 0.5L + 1.5S -23.10 46.16 0.00 - - -
X 1D + 1E + 0.5L + 0.25S -1.20 2.40 171.69 4.80 3.85 0.00
1.25D + 0.5L + 1.5S -3.00 5.77 0.00 - - -
La section de poutre choisie pour le cadre léger dont quelques propriétés sont données
au tableau 3.8, est le W 250×22. La poutre étant supposée retenue latéralement sur toute
sa longueur, il n’y a pas de risque de déversement latéral. Elle a ainsi un moment résistant
Mrx égal à 81.7 kN·m qui est supérieur à 23.1 kN·m. La vériﬁcation de la poutre a été faite
en ﬂexion composée également pour le cas de chargement sismique en considérant avec les
articles 13.8 et 13.9 de la norme CSA S16-09.
Tableau 3.8 – Propriétés de la poutre
Section Acier Fy Mrx Vr A Fu classe
- - (MPa) ( kN·m) ( kN) (mm2) (MPa) -
W250 ×22 ASTM A572 grade 50 345 81.7 302 2850 450 1
3.4.4 Dimensionnement des colonnes (cadre léger)
Pour le dimensionnement des colonnes, les deux cas de chargement : 1.25D+1.5S+0.5L
et 1D+1E+0.5L+0.25S sont à considérer également. Pour tenir compte des charges sis-
miques, la norme CSA S16-09 (art.27.5.5.2) recommande d’utiliser la charge verticale
débalancée survenue après le ﬂambement de la diagonale en compression, et un moment
M égale à 0.2ZFy, où Z est le module plastique de la colonne et Fy la limite élastique de
l’acier. Pour ce qui concerne le cadre léger, étant donné que la structure est amortie, on a
fait l’hypothèse que les contreventements ne seront pas plastiﬁés. Par conséquent, aucune
charge débalancée n’est considérée pour dimensionner les colonnes. Cependant, elles sont
dimensionnées pour résister une force verticale déduite de la résistance probable en ﬂexion
de la poutre pour respecter le concept fondamental de "poutre faible-poteau fort".
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Le tableau 3.9 présente le bilan des eﬀorts dans les colonnes pour le cadre léger. Après
l’analyse des charges axiales, la section HSS 102×102×4.8, dont certaines propriétés sont
données au tableau 3.10 a été retenue. La longueur de ﬂambement des colonnes étant de
4000mm, en supposant qu’elles sont rotulées à la base, elles ont une résistance en com-
pression Cr = 212 kN. La section de la colonne étant connue, le moment M recommandé
par la norme peut-être facilement calculé. La vériﬁcation en ﬂexion composée a été faite
en tenant compte de la clause 13.8 de la norme CSA S16-09.
Tableau 3.9 – Bilan des eﬀorts dans les colonnes
Direction Cas de chargements Cf M
- - ( kN) ( kN·m)
Y 1D + 1E + 0.5L + 0.25S 101.94 4.05
1.25D + 0.5L + 1.5S 148.00 0.00
X 1D + 1E + 0.5L + 0.25S 93.94 4.05
1.25D + 0.5L + 1.5S 129.23 0.00
Tableau 3.10 – Propriétés des colonnes
Section Acier Fy Mrx A Fu rx classe
- - (MPa) ( kN·m) (mm2) (MPa) (mm) -
HSS 102 × 102 × 4.8 ASTM A500 grade C 345 18.20 1630 427 39.40 1
Remarque : bien que le dimensionnement ne le requiert pas puisque les colonnes
restent élastique, une section de classe 1 ou 2 a été favorisée pour le choix des colonnes.
3.4.5 Dimensionnement des assemblages (cadre léger)
Étant donné que les assemblages des diagonales sont des éléments fragiles, la norme
CSA S16-09 recommande de dimensionner ces derniers avec les résistances probables en
traction et en compression des diagonales (art.27.5.4.2). Deux cas sont à envisager pour
les dimensionner. Le premier cas correspond aux eﬀorts à l’initiation du ﬂambement, et
le second aux eﬀorts post-ﬂambement. La résistance probable en compression est calculée
avec la résistance élastique de l’acier RyFy, valant au moins 460MPa selon l’article 27.5.3.4
de la norme CSA S16-09. Pour le cadre léger, la tension maximale dans la diagonale tendue
se limite à la résistance probable en compression de la diagonale comprimée à l’initiation
du ﬂambement et après le ﬂambement à la tension induite par la résistance probable en
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ﬂexion de la poutre. La tension dans la diagonale tendue après le ﬂambement peut être
calculée par la formule suivante :
Tf =
P
Sinθ
+ Cu (3.23)
où P est la charge nécessaire pour développer une rotule plastique dans la poutre, Cu est
l’eﬀort développé dans la diagonale comprimée à l’amorce du ﬂambement et θ est l’angle
hrizontale des diagonales. Le bilan des eﬀorts utilisés pour dimensionner les assemblages
du cadre léger est résumé dans le tableau 3.11.
Tableau 3.11 – Bilan des eﬀorts des assem-
blages des diagonales (cadre léger)
Cas de chargements Tf Cf
(1D + 1E + 0.5L + 0.25S) ( kN) ( kN)
Amorce ﬂambement 324.00 324.00
Post ﬂambement 418.2 324.00
Bien que l’hypothèse que les diagonales ne seront pas plastiﬁées ait été faite, étant donné
que les assemblages sont des éléments fragiles, la force verticale déduite de la résistance
probable en ﬂexion de la poutre est utilisée pour dimensionner les assemblages poutre-
poteau, en supposant qu’il n’y a pas d’appui à mi-travée. Le bilan des eﬀorts pour le cadre
léger est donné dans le tableau 3.12.
Tableau 3.12 – Bilan des charges des assem-
blages poutre-poteau
Direction Cas de chargements Cf
- - ( kN)
Y 1D + 1E + 0.5L + 0.25S 39.94
1.25D + 0.5L + 1.5S 46.16
X 1D + 1E + 0.5L + 0.25S 39.94
1.25D + 0.5L + 1.5S 5.77
3.5 DIMENSIONNEMENT DU CADRE FORT
Le dimensionnement des diﬀérents éléments du cadre fort a été déjà fait par Girard [19],
et dans ce document, le dimensionnement est repris tel qu’il a été fait. Toutefois, un nouvel
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amortisseur est dimensionné cette fois-ci pour tenir compte des modiﬁcations apportées au
modèle viscoélastique pseudolinéaire depuis les travaux de Gauron et Girard (déformation
moyenne quadratique de l’amortisseur plutôt que déformation maximale). On rappelle ici
les eﬀorts de design utilisés par Girard dont certains d’entre eux ont été corrigés. Ce cadre
a été dimensionné à la capacité comme un cadre conventionnel modérément ductile sans
tenir compte de l’eﬀet des amortisseurs (de façon à avoir une poutre forte) et uniquement
selon la direction X. Compte tenu des résultats du premier essai, deux variantes du cadre
fort ont été dimensionnées dont la diﬀérence réside dans la connexion des diagonales. Les
ﬁgures 3.10 et 3.11 illustrent les deux cadres dont le dimensionnement est présenté dans
cette section
Figure 3.10 – Allure du cadre avec connexions ﬂexibles
3.5.1 Dimensionnement des contreventements (cadre fort)
Pour dimensionner les diagonales, la méthode de dimensionnement à la capacité a été
utilisée avec l’hypothèse que l’on a une structure de ductilité modérée (Rd = 3 et Ro=1.3).
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Figure 3.11 – Allure du cadre avec connexions rigides
À l’aide de la méthode statique équivalente, et d’après l’hypothèse de ductilité modérée,
le cisaillement de design Vd trouvée est de 397.35 kN. Étant donné que la structure est
symétrique et régulière on peut supposer que chaque cadre contreventé pour une direction
donnée reprend le quart (1/4) de cette force Vd soit Vd/4 = 99.34 kN. Après avoir tenu
compte des eﬀets P-Δ, des charges horizontales ﬁctives et de la torsion accidentelle, on a
le bilan des eﬀorts latéraux présenté dans le tableau 3.13.
Tableau 3.13 – Bilan des eﬀorts horizontaux dans le cadre fort
Surface plancher W ∑Cf VHx U2 Tac Vac Vd Vd,tot/cadre
(m2) ( kN) ( kN) ( kN) - ( kN·m) ( kN) ( kN) ( kN)
1600 3632 3952 19.76 1.047 1589.4 39.74 397.35 119.60
Les eﬀorts des tableaux 3.3 et 3.13 présentent une diﬀérence assez importante et
montrent que les eﬀorts peuvent être sous-estimés avec la méthode statique équivalente.
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Compte tenu des eﬀorts présentés au tableau 3.13, les forces de traction et de compres-
sion dans les diagonales calculées avec θ égal à 58˚est CE = TE = 112.85 kN. En tenant
compte de l’inﬂuence des charges gravitaires Cg sur les diagonales, on a le bilan des eﬀorts
dans les diagonales présenté dans le tableau 3.14.
Tableau 3.14 – Bilan des eﬀorts dans les diagonales
Direction Cas de chargements Cg CE TE
- - ( kN) ( kN) ( kN)
X 1D + 1E + 0.5L + 0.25S -2.20 -115.05 110.65
– Choix de la section des diagonales
Pour choisir la section des diagonales du cadre avec connexions ﬂexibles, la longeur de
ﬂambement KLb = 3008mm a été utilisée. Pour le cadre avec connexions rigides, cette
même valeur a été conservée, ce qui implique un coeﬃcient de ﬂambement K ≈ 0.83 pour
les diagonales de ce cadre. Cette dernière hypothèse est très réaliste étant donné que les
diagonales sont soudées. Ainsi, on considère que les deux (2) cadres ont la même résistance
et la même rigidité. Le design sera donc valable pour les deux cadres. Étant donné les
eﬀorts du tableau 3.13 et la longueur de ﬂambement KLb, la section HSS 76 × 76 × 4.8 a
été retenue pour les deux cadres.
La résistance en traction de cette section étant de Tr = 369.5 kN, et sa résistance en
compression pour la longueur de ﬂambement KLb = 3008mm de Cr = 151.4 kN, elle est
donc suﬃsante. La vériﬁcation du rapport b/t en fonction de l’élancement de la section a
été faite également comme la norme CSA S16-09 le recommande à l’article 27.5.3.2. On a
également vériﬁé que l’élancement est eﬀectivement comprise entre les limites maximale et
minimale (200 et 70) requises par la norme CSA S16-09 (art 27.5.3.1). Le ratio (b/t) choisi
étant de 11.8 et inférieur à 18, la section est donc adéquate considérant l’article 27.5.3.2
de la norme CSA S16-09. Certaines propriétés de la section retenue sont présentées au
tableau 3.15.
Tableau 3.15 – Propriétés des contreventements
Section Acier Fy rx A Fu
- - (MPa) (mm) (mm2) (MPa)
HSS 76 × 76 × 4.8 ASTM A500 grade C 345 29.0 1190 427
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3.5.2 Dimensionnement de l’amortisseur (cadre fort)
3.5.2.1 Performance du cadre fort
Les courbes de performance du cadre fort ont été déterminées également à partir des
huit (8) séismes synthétiques d’Atkinson compatibles avec le spectre de Montréal. Encore
une fois, les courbes ont été établies pour une déformation RMS en cisaillement γ = 25%
correspondant à un taux d’amortissement de 11.5%, à l’aide du même modèle que celui
utilisé pour le cadre léger. Les ﬁgures 3.12 et 3.13 illustrent le comportement du cadre fort
en fonction de la rigidité de l’amortisseur. Le fait qu’une même longueur de ﬂambement a
été retenue pour les deux variantes du cadre fort (cadre avec connexions ﬂexibles et cadre
avec connexions rigides), les courbes peuvent être utilisées dans les deux cas.
3.5.2.2 Dimensionnement de l’amortisseur
La longueur de ﬂambement KLb des diagonales étant de 3008mm, et l’angle horizontal
θ des chevrons de 58˚, la rigidité d’un cadre contreventé non amorti sans tenir compte
des colonnes est de 44.44 kN/mm.
La rigidité des amortisseurs est choisie pour que le cisaillement total à la base du cadre
contreventé amorti soit inférieur à un eﬀort de cisaillement de 136.5 kN, qui après avoir
tenu compte des eﬀets P-Δ, des charges notionnelles, de la torsion accidentelle et des
charges gravitaires entraînerait le ﬂambement des diagonales (tab. 3.16). Cette rigidité est
également choisie pour que le déplacement maximal de la structure soit inférieur à 25mm.
En choisissant 14% de la rigidité des contreventements pour celle de l’amortisseur
(0.14×44.4 = 6.22 kN/mm), un déplacement total de 22.7mm, un cisaillement à la base de
129.54 kN, et un déplacement moyen de l’amortisseur Uved = 6mm (moyenne quadratique)
ont été trouvés (ﬁg. 3.13).
En supposant une déformation moyenne γ de 25% pour l’amortisseur, l’épaisseur h de
caoutchouc nécessaire pour avoir cette déformation est de 24mm (6/0.25 = 24mm). On
choisit h = 25mm. Avec cette géométrie, le module de rigidité (Geq) et le taux d’amortisse-
ment (ξeq) correspondant valent respectivement 3.027 kPa et 11.57 %. Et par conséquent,
l’aire requise pour l’amortisseur calculée avec l’équation (3.18) est de 51 371mm2.
Une valeur de l’aire de l’amortisseur de 50 000mm2 est retenue en ﬁxant la largeur
de l’amortisseur à 100mm et sa longueur à 500mm. La géométrie de l’amortisseur étant
totalement déﬁnie, la rigidité correspondante kved est estimée 6.054 kN/mm, et représente
13.62% de la rigidité des contreventements.
On notera que les dimensions de l’amortisseur sont identiques à celles de l’amortisseur
du cadre léger (ﬁg. 3.9).
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Figure 3.12 – Evolution de la période et de la fréquence
Figure 3.13 – Evolutions moyennes du déplacement au toit et du cisaillement à la base
sur les 8 séismes de design
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Tableau 3.16 – Charge latérale pouvant entraîner le ﬂambement
des diagonales
Cr Cg VHx U2 Vd,tot/cadre Vac Vd,max/cadre
( kN) ( kN) ( kN) - ( kN) ( kN) ( kN)
151.4 17.65 19.76 1.035 136.50 54.58 160.50
3.5.2.3 Validation du dimensionnement
Encore une fois, le modèle pseudolineaire a été utilisé pour valider le dimensionnement.
Les réponses du cadre pour chaque séisme ainsi que leurs valeurs moyennes sont résumées
dans le tableau 3.17.
Tableau 3.17 – Validation du dimensionnement de l’amortisseur
Séismes Uved,RMS γ Geq ξeq T U2max Vmax
- (mm) (%) (MPa) (%) ( s) (mm) ( kN)
1M7D70-1 6.8 27.2 2.86 11.40 0.84 29.11 150.29
1M7D70-2 6.3 25.2 2.96 11.51 0.82 22.64 123.39
1M7D70-3 5.6 22.4 3.12 11.67 0.80 18.10 104.44
1M7D70-4 6.2 24.8 2.98 11.53 0.81 23.48 130.62
1M6D30-1 6.7 26.8 2.88 11.42 0.82 21.23 114.90
1M6D30-2 4.4 17.6 3.49 12.01 0.75 22.45 146.37
1M6D30-3 6.1 24.4 3.00 11.55 0.82 21.79 118.05
1M6D30-4 5.9 23.6 3.05 11.60 0.81 23.31 129.74
Moyenne 6.0 24.0 3.04 11.59 0.81 22.70 127.23
Dans les deux cas (cisaillement et déplacement), les objectifs qui ont été ﬁxés sont
atteints. D’abord, le déplacement au toit, sauf pour le séisme 1M7D70-1 reste tout le temps
en dessous de la limite qui a été ﬁxée (25mm). Ensuite pour les eﬀorts, le cisaillement
moyen à la base trouvé est de 127.23 kN, valeur inférieure au cisaillement de référence qui
est de 136 kN.
3.5.3 Dimensionnement de la poutre (Cadre fort)
On rappelle que la poutre est dimensionnée comme pour un cadre conventionnel, sans
égard à la présence de l’amortisseur. Pour dimensionner la poutre les cas de chargements
1.25D + 0.50L + 1.5S et 1D + 1E + 0.5L + 0.25S sont considérés. Pour le premier cas,
82 Chapitre 3. DIMENSIONNEMENT DES CADRES
on considère que la poutre a un support ou appui vertical à l’intersection des diagonales.
En considérant la poutre comme une poutre continue de portée L, pour une charge linéai-
rement répartie (w), le moment à mi-travée et l’eﬀort tranchant maximaux sont donnés
respectivement par les expressions (3.19) et (3.20).
Pour le second cas de chargement (1D + 1E + 0.5L + 0.25S), en plus des charges
gravitaires, un moment provenant du ﬂambement de la diagonale comprimée et de la
plastiﬁcation de la diagonale tendue est considérée, en supposant cette fois-ci qu’il n’y
a plus d’appui à mi-travée. Si Tu est la résistance probable en tension des diagonales et
C ′u leur resistance post-ﬂambement en compression, pour une charge gravitaire linéaire w
sollicitant la poutre, le moment à mi-travée Mf est :
Mf =
(Tu − C ′u) sin θL
4 +
(
wL2
8
)
(3.24)
L’eﬀort tranchant est donné par l’expression (3.25), et l’eﬀort normal en tension et en
compression par l’expression (3.26).
Vf = 0.5(Tu − C ′u) sin θ + 0.5wL (3.25)
Cf = Tf = 0.5(Tu + C ′u) cos θ (3.26)
Le bilan des eﬀorts dans la poutre est résumé dans le tableau 3.18.
Tableau 3.18 – Bilan des eﬀorts dans la poutre
Direction Cas de chargements Mf Vf Cf = Tf
- ( kN·m) ( kN) ( kN)
X 1D + 1E + 0.5L + 0.25S 469.05 189.53 174.05
1.25D + 0.5L + 1.5S -3.00 5.77 0.00
La section de poutre choisie, dont quelques propriétés sont données au tableau 3.19,
est le W610 × 82. La poutre étant supposée retenue latéralement sur toute sa longueur, il
n’y a pas de risque de déversement latéral. La vériﬁcation de la section est faite en ﬂexion
composée en considérant avec les articles 13.8 et 13.9 de la norme CSA S16-09.
3.5.4 Dimensionnement des colonnes (cadre fort)
Pour le dimensionnement des colonnes, les deux cas de chargement 1.25D+1.5S+0.5L
et 1D+1E+0.5L+0.25S sont considérés. Pour le cas de chargement incluant les séismes,
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Tableau 3.19 – Quelques propriétés de la poutre
Section Acier Fy Mrx Vr A Fu classe
- - (MPa) ( kN·m) ( kN) (mm2) (MPa) -
W610 ×82 ASTM A572 grade 50 345 683 1170 10 400 450 1
en plus des charges gravitaires, une charge verticale débalancée apparaissant après le
ﬂambement de la diagonale en compression et un moment M égal à 0.2ZFy sont utilisés,
où Z est le module plastique de la colonne et Fy la limite élastique de l’acier.
Le tableau 3.20 présente le bilan des eﬀorts dans les colonnes. Après l’analyse des
charges verticales, la section HSS 127 × 127 × 6.4, dont certaines propriétés sont données
au tableau 3.21, est retenue. La longueur des colonnes étant de 4000mm, en supposant
qu’elles sont rotulées à la base, elles ont une résistance en compression Cr = 461 kN. La
section de la colonne étant connue, le moment Mf recommandé par la norme peut-être
facilement calculé. La vériﬁcation en ﬂexion composée a été faite en tenant compte des
articles 13.8 de la norme CSA S16-06.
Tableau 3.20 – Bilan des eﬀorts dans les colonnes
Direction Cas de chargements Cf M
- - ( kN) ( kN·m)
X 1D + 1E + 0.5L + 0.25S 239.68 9.11
1.25D + 0.5L + 1.5S 129.23 0.00
Tableau 3.21 – Propriétés des colonnes
Section Acier Fy Mrx A Fu rx classe
- - (MPa) ( kN·m) (mm2) (MPa) (mm) -
HSS 127 × 127 × 6.4 ASTM A500 grade C 345 37.6 2690 427 49.1 1
3.5.5 Dimensionnement des assemblages
Deux cas de chargement sismiques à la capacité sont à envisager pour le dimensionne-
ment des assemblages. Le premier cas correspond aux eﬀorts à l’initiation du ﬂambement,
et le second aux eﬀorts post-ﬂambement. La résistance probable en compression et en
tension des diagonales est calculée avec la limite élastique RyFy valant au moins 460MPa
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selon l’article 27.5.3.4 de la norme CSA S16-09. Les valeurs trouvées respectivement pour
la résistance probable en tension et en compression sont présentées au tableau 3.22 et
correspondent aux charges de dimensionnement des assemblages.
Tableau 3.22 – Bilan des eﬀorts des as-
semblages
Cas de chargements Tf Cf
- ( kN) ( kN)
1D + 1E + 0.5L + 0.25S 547.40 216.43
La diﬀérence entre le cadre avec connexions ﬂexibles et le cadre avec connexions ri-
gides réside essentiellement dans le mode de connexion des diagonales. Pour le cadre avec
connexions ﬂexibles, des plaques intermédiaires sont utilisées pour connecter les contre-
ventements aux goussets (ﬁg. 3.14a) alors que pour le cadre avec connexions rigides les
contreventements sont soudés directement aux goussets (ﬁg. 3.14b). La connexion soudée
est utilisé pour éliminer l’excentricité des eﬀorts dans les assemblages des diagonales et
aussi pour augmenter leur rigidité.
Pour les assemblages poutre-poteau des deux cadres, c’est la charge débalancée pro-
venant des eﬀorts post-ﬂambement qui est le cas critique. En tenant compte des charges
gravitaires, la force verticale de design est de 189.53 kN.
(a) Connexions des diagonales du cadre avec
connexions ﬂexibles
(b) Connexions des diagonales du cadre avec
connexions rigides
Figure 3.14 – Mode de connexion des diagonales
Chapitre 4
ESSAIS EXPERIMENTAUX
Les essais expérimentaux permettent d’étudier la performance et le comportement des
structures que ce soit à l’échelle réduite ou à l’échelle réelle. Souvent, ils sont réalisés dans
le but de déterminer le comportement de nouveaux systèmes, particulièrement quand ces
derniers doivent intégrer des codes de construction. Ils permettent de mettre en évidence
les diﬀérentes phases ou états de déformation, la ductilité, la résistance et bien d’autres
propriétés des structures.
Selon l’objectif poursuivi et les moyens disponibles, diﬀérents types d’essais peuvent
être envisagés. D’abord, il y a l’essai monotonique (pushover) qui permet de déterminer la
courbe de capacité d’une structure par poussée progressive. Cet essai est souvent réalisé
aﬁn de déterminer le déplacement correspondant à la limite élastique et les déplacements
ultimes des structures. Ensuite, il y a les essais sismiques qui consistent à simuler les sol-
licitations sismiques aﬁn de mettre en évidence le comportement sismique des structures.
Parmi ces derniers, il y a les essais quasi statiques, les essais pseudodynamiques et les
essais dynamiques. Les essais quasi statiques se caractérisent par des mouvements de cy-
cliques lents, d’amplitudes ﬁxées et progressives. Ils ont l’avantage de pouvoir se réaliser
dans des laboratoires de structures assez modestes et peuvent être interrompus à tout
moment au cours de l’essai. Toutefois, ce sont des essais très lents qui ne représentent pas
ﬁdèlement les sollicitations sismiques et la vitesse de chargement de la structure. Les essais
dynamiques quant à eux peuvent simuler des séismes réels, artiﬁciels et des mouvements
dynamiques simples (harmoniques) avec une grande précision. Cependant, ils nécessitent
des équipements très performants et coûteux, ce qui fait que souvent il faut recourir à
des modèles réduits. Les essais pseudodynamiques sont des essais hybrides (numériques
et expérimentaux) qui allient les avantages des essais quasi statiques et ceux des essais
dynamiques. Ils consistent à tester une composante particulière d’une structure soumise à
séisme pendant qu’en parallèle un ordinateur simule le comportement dynamique du reste
de la structure. Ils ont l’avantage d’être plus réalistes que les essais statiques cycliques
et de n’être pas limités par les dimensions des structures à tester. Toutefois, l’essai reste
très lent et le problème de vitesse de chargement reste entier lorsque le comportement du
spécimen en dépend.
Dans ce projet, ce sont des essais quasi statiques qui sont réalisés aﬁn d’atteindre
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l’objectif global qui a été ﬁxé. Un tel choix se justiﬁe par le fait que les spécimens doivent
être testés à l’échelle réelle età l’éta t limite ultime. Deux spécimens ont été testés : dans
un premier temps le cadre fort avec connexions ﬂexibles, et dans un second temps le cadre
fort avec connexions rigides présentés au chapitre précédent. Des essais dynamiques ont été
réalisés également pour chaque spécimen aﬁn de vériﬁer certaines hypothèses concernant
les propriétés viscoélastiques des amortisseurs.
4.1 OBJECTIFS
L’objectif principal des essais est de mettre en évidence le comportement des cadres
amortis et de ses diﬀérents éléments à l’état limite ultime, et d’identiﬁer d’éventuels défauts
ou points faibles du système tel qu’il est dimensionné actuellement qui ne peuvent être
mis en évidence qu’aux grandes déformations. Certaines hypothèses utilisées pour dimen-
sionner les amortisseurs sont également vériﬁées à l’aide d’une série d’essais dynamiques.
Les objectifs de l’étude expérimentale peuvent se résumer ainsi :
– Comprendre le comportement global des cadres à l’état limite ultime ;
– Étudier le comportement de la poutre, de l’amortisseur, des colonnes et des contre-
ventements pour de grandes déformations et à l’etat limite ultime ;
– Trouver les limites de capacité et les réserves du système par rapport aux eﬀorts et
déplacement de design ;
– Vériﬁer les hypothèses concernant les propriétés viscoélastiques des amortisseurs.
4.2 DESCRIPTION DES SPÉCIMENS
4.2.1 Cadre avec connexions ﬂexibles
La ﬁgure 4.1 oﬀre une vue globale du spécimen. Ce spécimen, déﬁni au chapitre pré-
cédent à la ﬁgure 3.10 est constitué principalement d’une poutre (W 610 × 82) de 5.0m
de portée environ, de deux colonnes (HSS 127 × 127 × 46.4) de 4m de hauteur et de
deux contreventements en chevrons (HSS 76×76×4.8) de 3m de longueur environ. Placé
horizontalement entre la poutre et les chevrons, l’amortisseur a une largeur de 100mm,
une longueur de 500mm et est constitué d’une couche de caoutchouc naturel placée entre
deux plaques d’aciers de 3/4 de pouce d’épaisseur (ﬁg. 4.2). Les eﬀorts sont transférés par
l’intermédiaire d’assemblages boulonnés aﬁn d’approcher au mieux l’hypothèse de joints
rotulés. En eﬀet, les eﬀorts verticaux sont transmis de la poutre aux colonnes par l’inter-
médiaire de 8 boulons (A325 de 5/8 de pouce de diamètre) dont quatre (4) de chaque côté
de la poutre et d’un WT 75 × 18.5 soudé à chaque colonne. Les forces horizontales sont
transmises de la poutre aux diagonales par l’intermédiaire d’un WT 380 × 73.5 via un
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assemblage boulonné également. En réalité, le WT n’est pas lié directement à la poutre
compte tenu de la présence de l’amortisseur. L’amortisseur est lié sur l’une de ses faces à
la poutre par l’intermédiaire de 18 boulons (A325 de 1/2 pouce de diamètre), tandis que
sur l’autre face il est lié au WT par la même quantité et les mêmes types de boulons. Les
contreventements, quant à eux, sont soudés à leurs extrémités à des plaques (PL480×305)
qui les relient aux WT 380×73.5 à l’aide de 9 boulons (A325 de 5/8 de pouce de diamètre)
placés en rangées de trois (3) (ﬁg. 4.4).
À la fondation, les colonnes et les WT sont attachés à la dalle d’essai par l’intermédiaire
d’une plaque d’acier de 76mm d’épaisseur, qui est liée elle aussi à la dalle par trois tiges
d’aciers de 38mm de diamètre. Chaque colonne transfert les eﬀorts par l’intermédiaire
d’une plaque d’acier de 10mm d’épaisseur et de 4 boulons (A325 de 5/8 de pouce de
diamètre), tandis que les WT 380× 73.5 transfèrent les eﬀorts des diagonales directement
à la plaque de 76mm d’épaisseur par l’intermédiaire de 8 boulons du même type (ﬁg. 4.5a).
4.2.2 Cadre avec connexions rigides
La ﬁgure 4.3 oﬀre une vue générale du spécimen. La diﬀérence de ce specimen par rap-
port au premier vient uniquement de l’assemblage des diagonales. En eﬀet, il est constitué
de la même poutre et des mêmes colonnes, qui sont aussi assemblées de la même ma-
nière. L’amortisseur a la même conﬁguration et les mêmes dimensions que pour le premier
cadre. Les forces horizontales sont encore une fois transmises de la poutre aux diagonales
par l’intermédiaire d’un WT 380 × 73.5 via un assemblage boulonné à l’amortisseur. Les
contreventements sont soudés directement aux WT 380 × 73.5 sans plaque intermédiaire,
et c’est ce qui constitue la principale diﬀérence entre les deux cadres sans oublier les rai-
disseurs des goussets inférieurs (ﬁg. 4.5b et 4.4b). À la fondation, les eﬀorts sont transmis
à la dalle d’essai par les mêmes dispositifs utilisés pour le cadre avec connexions ﬂexibles.
Les diﬀérences qui existent entre les deux cadres sont illustrées par les ﬁgures 4.5 et 4.4.
Quelques propriétés mécaniques des diﬀérents éléments des deux cadres sont présentées
aussi dans le tableau 4.1 (propriétés théoriques de dimensionnement et propriétés réelles
caratérisées pour les diagonales).
4.3 MONTAGE EXPÉRIMENTAL ET INSTRUMENTATION
Les ﬁgures 4.1 et 4.3 présentent des vues générales des montages expérimentaux pour
les deux spécimens. Le montage expérimental est le même pour les deux spécimens, et
est constitué essentiellement de la structure à tester, d’un cadre guide blanc, le même que
celui utilisé par Girard [19], mais un peu modiﬁé pour l’adapter aux spécimens, d’une
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Figure 4.1 – Vue du montage (Cadre avec connexions ﬂexibles)
Figure 4.2 – Vue isométrique de l’amortisseur
structure de support d’instruments placée à l’extrémité du cadre à tester, et de deux
vérins horizontaux (MTS 290) attachés via des brides au mur de réaction (ﬁg. 4.6a). Les
vérins ont une capacité maximale de 250 kN chacun, une course totale de 250mm, et
peuvent travailler sur une plage de fréquence variant de 0Hz à 15Hz. Ils sont la source
d’excitation des spécimens et sont placés symétriquement de part et d’autre de la poutre.
Un des vérins est contrôlé directement tandis que le second est asservi au déplacement du
premier. Le cadre guide est utilisé pour contrôler le déversement latéral de la poutre et les
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Figure 4.3 – Vue du montage (cadre avec connexions rigides)
(a) Connexions ﬂexibles (b) Connexions rigides
Figure 4.4 – Détails de connexions des diagonales à l’intersection poutre-diagonales
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(a) Connexions ﬂexibles (b) Connexions rigides
Figure 4.5 – Détails de connexions des diagonales à la base
Tableau 4.1 – Propriétés des éléments des spécimens
Eléments Section Grade A Fy Fu
- - - (mm2) (MPa) (MPa)
Colonne HSS 127 × 127 × 6.4 ASTM A500 2690 345 427
Poutre W610 ×82 ASTM A572 grade 50 10 400 345 450
Gousset (WT) W75 ×18.5 ASTM A572 grade 50 2370 345 450
Diagonale (Code)† HSS 76 × 76 × 4.8 ASTM A500 1190 345 427
Diagonale (réelle)‡ HSS 76 × 76 × 4.8 ASTM A500 1200 380 438
Plaque PL480 ×305 G40. 21 300W - 300 450
Boulon - A325 - - 825
Soudure - E499XX - - 490
† Propriétés données par le CSA S16 − 09
‡ Propriétés mesurées
mouvements hors plan de l’ensemble. Pour réduire l’inﬂuence de la rigidité du cadre guide
sur la rigidité des cadres amortis, des rouleaux sont utilisés pour faciliter le déplacement
dans la direction d’essai.
Pour mesurer les réponses des cadres, des instruments de mesure sont placés en diﬀé-
rents endroits des spécimens. Les ﬁgures 4.7 et 4.9 montrent l’ensemble des capteurs utilisés
et leur position. Sur la poutre, pour mesurer les déformations dues à la ﬂexion, des jauges
de déformations sont placées à mi-travée, là où les déformations devraient être maximales,
et au quart (1/4) de la portée comme il peut être remarqué sur les ﬁgures 4.7, 4.8 et 4.9.
Pour mesurer le déplacement horizontal de la poutre, deux potentiomètres sont placés
respectivement à l’extrémité des semelles supérieure et inférieure de la poutre sur le côté
ouest des spécimens. De même, pour mesurer la déformation en cisaillement de l’amor-
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(a) Vérins (b) Distributeurs hydrauliques
Figure 4.6 – Vérins et distributeurs hydrauliques
tisseur, deux potentiomètres sont utilisés, permettant également de mesurer la rotation à
la base du VED. Pour mesurer également la ﬂèche au centre de la poutre, un potentio-
mètre placé au sommet de celle-ci à mi-travée est aussi utilisé, ﬁxé sur le cadre blanc. Un
LVDT placé sur la poutre est utilisé pour mesurer le déplacement relatif de la colonne
par rapport à la poutre. À la fondation, un LVDT est utilisé également pour mesurer le
glissement de la plaque à laquelle est soudée la colonne tandis qu’un autre est utilisé pour
mesurer le mouvement horizontal du gousset. Des jauges sont également placées sur les
diagonales du spécimen aﬁn de mesurer leur déformation et de pouvoir calculer les eﬀorts
axiaux au niveau de ces dernières tant qu’elles restent dans le domaine élastique. Au tiers
(1/3) de l’une des diagonale, 4 jauges montées en série (une sur chaque face) sont utilisées.
Cette même disposition est aussi adoptée au tiers (1/3) inférieure de l’autre diagonale. A
mi-hauteur et au pied de chaque colonne, 2 jauges (une sur chacune des faces tendue et
comprimée) sont utilisées pour mesurer les déformations axiales et ﬂexionnelles. Toutes
les jauges ont une résistance active de 120 Ohms et sont montées en quart de pont dans
le circuit électronique de l’acquisiteur. La disposition exacte des diﬀérents instruments est
illustrée par les ﬁgures 4.7 à 4.9, tandis que des détails concernant les caractéristiques de
ces derniers sont présentés au tableau 4.2. L’instrumentation est la même pour les deux
spécimens, et ce sont les mêmes vérins qui sont utilisés. Les vérins sont équipés eux aussi
de cellules de charges et de LVDT leur permettant de mesurer respectivement la force et
le déplacement appliqués.
Chaque vérin est actionné par un distributeur hydraulique MTS 290 Hydraulic Service
Manifold (ﬁg. 4.6b) et est contrôlé par le système de contrôle Flextest 60 (ﬁg. 4.10b). Le
système peut envoyer diﬀérents types de sollicitation, particulièrement, de simples cycles
en rampes comme ceux qui sont utilisés dans ce projet suivant le protocole d’essai utilisé
(ﬁg. 4.12). L’acquisition des données est faite par le système Inter Technology System
6000-model 61000 à l’aide du logiciel Strain Smart 6000 (ﬁg. 4.10a).
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Tableau 4.2 – Instrumentation des cadres
Instruments Description Réponse mesurée
J1 4 Jauges 120 Ohms en série Déformation diagonale
J2 4 Jauges 120 Ohms en série Déformation diagonale
J3 1 Jauge 120 Ohms Déformation semelle sup. ( φ centre poutre)
J4 1 Jauge 120 Ohms Déformation âme (φ centre poutre)
J5 1 Jauge 120 Ohms Déformation âme (φ centre poutre)
J6 1 Jauge 120 Ohms Déformation semelle inf. (φ centre poutre)
J7 1 Jauge 120 Ohms Déformation colonne 1 (centre)
J8 1 Jauge 120 Ohms Déformation colonne 1 (centre)
J9 1 Jauge 120 Ohms Déformation colonne 2 (centre)
J10 1 Jauge 120 Ohms Déformation colonne 2 (centre)
J11 1 Jauge 120 Ohms Déformation colonne 1 (base)
J12 1 Jauge 120 Ohms Déformation colonne 1 (base)
J13 1 Jauge 120 Ohms Déformation colonne 2 (base)
J14 1 Jauge 120 Ohms Déformation colonne 2 (base)
J15 1 Jauge 120 Ohms Déformation semelle sup. (1/4 portée poutre)
J16 1 Jauge 120 Ohms Déformation âme (1/4 portée poutre)
J17 1 Jauge 120 Ohms Déformation âme (1/4 portée poutre)
J18 1 Jauge 120 Ohms Déformation semelle inf.(1/4 portée poutre)
LC1 1 Cellule lié au vérin Charge horizontale vérin 1
L4 1 LVDT lié au vérin Course vérin 1
LC2 1 Cellule lié au vérin Charge horizontale des vérins
L5 1 LVDT lié au vérin Course vérin 1
P1 Pot d’une course 10 Po Déplacement horizontal amortisseur
P2 Pot d’une course 10 Po Déplacement horizontal amortisseur
P3 Pot d’une course 20 Po Déplacement poutre (semelle sup.)
P4 Pot d’une course 20 Po Déplacement poutre (semelle inf.)
P5 Pot d’une course 5 Po Flèche poutre
L1 LVDT d’une course ± 12.5mm Déplacement base colonne
L2 LVDT d’une course ± 12.5mm Déplacement gousset (fondation)
L3 LVDT d’une course ± 12.5mm Déplacement relatif poutre-poteau
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Figure 4.7 – Instrumentation du cadre avec connexions ﬂexibles
Figure 4.8 – Instrumentation de la poutre
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Figure 4.9 – Instrumentation du cadre avec connexions rigides
(a) Système d’acquisition (b) Système de contrôle
Figure 4.10 – Système d’acquisition et système de contrôle
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4.4 PROTOCOLE D’ESSAIS
Le protocole d’essais peut être vu comme la procédure qui sera envisagée pour réaliser
la phase expérimentale du projet. Elle comprend la quantité, les types d’essais à réaliser
pour chaque spécimen, les protocoles de chargement à utiliser et dépend des objectifs
ﬁxés. Pour réaliser la phase expérimentale du projet, ces diﬀérentes séries d’essais ont été
réalisées :
1. Une série de 12 essais cycliques dynamiques par chargement sinusoïdal dont les
diﬀérentes spéciﬁcations sont présentées au tableau 4.3 ;
2. Un essai quasi statique réalisé suivant le protocole de chargement présenté ci-dessous.
Les essais dynamiques ont été réalisés aﬁn de vériﬁer les hypothèses relatives aux pro-
priétés viscoélastiques utilisées pour dimensionner les amortisseurs. Pour ces essais, les
cadres ont été testés dans le domaine élastique avec un déplacement minimal de 2.5mm
et un déplacement maximal de 22.5mm des cadres. Étant donné que la fréquence du bâ-
timent dimensionné avec le nouveau système avoisinait 1.25Hz, il a été décidé de réaliser
les essais à cette fréquence. Toutefois, compte tenu des capacités dynamiques des vérins,
tous les essais à l’exception du dernier qui a été réalisé à une fréquence de 0.8Hz ont
été réalisés à une fréquene de 1Hz. Il faut mentionner que ce changement n’a pas posé
de gros problème étant donné que la fréquence d’excitation a de faibles inﬂuences sur les
propriétés viscoélastiques des caoutchoucs utilisés.
– Protocole de chargement : Essai quasi statique
Le comportement d’une structure par rapport à un évènement dépend assez souvent de
son histoire de chargement, c’est-à-dire des sollicitations auxquelles elle a été sujette dans
le passé. Diﬀérents protocoles de chargement ont été développés dans la littérature, et
dépendamment du type de matériaux (bois, acier, etc) à tester l’utilisation de l’un peut
être plus intéressant que d’autres. Parmi les plus utilisés, il y a ceux qui sont incorporés
dans la norme ASTM E2126-11 [2] tels que : la Sequential Phased Displacement (SPD)
loading, la méthode ISO displacement Schedule et la méthode CUREE Basic loading
protocol. Ensuite, il y a le FEMA 461 développé en 2007 par ATC ( Applied Technology
Council) et le ATC-24 développé en 1992 par la même institution [21]. Enﬁn, il y a le SAC
protocol développé par Krawinkler en 2009, utilisé généralement comme le ATC, pour
réaliser des essais cycliques sur des structures métalliques [21]. Le protocole SAC a été
développé par Krawinkler et al pour remplacer l’ATC-24 dans la norme AISC (American
Institute Of Steel Construction) [21]. Ce remplacement a été eﬀectué dû à l’ambiguïté qui
existe dans la détermination du déplacement correspondant à la plastiﬁcation (Δyield) qui
est le déplacement de référence dans le protocole ATC-24. À la place du déplacement Δyield,
le SAC utilise le déplacement interétage comme paramètre de contrôle du déplacement.
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Tableau 4.3 – Essais dynamiques : protocole d’es-
sais
Essais Amplitude max Cycles fréquence
(mm) - Hz
Dyn1 1.25 20 1.0
Dyn2 2.50 20 1.0
Dyn3 3.75 20 1.0
Dyn4 5.00 20 1.0
Dyn5 6.25 20 1.0
Dyn6 7.50 20 1.0
Dyn7 10.00 20 1.0
Dyn8 12.50 20 1.0
Dyn9 15.00 20 1.0
Dyn10 17.50 20 1.0
Dyn11 20.00 20 0.8
Dyn12 22.50 20 0.8
Il contient plus de cycles de petits déplacements que le protocole ATC-24. Toutefois, les
deux sont pratiquement équivalents en ce qui concerne l’accumulation des déformations au
niveau du spécimen [21]. Les diﬀérentes étapes de chargement utilisées dans le protocole
SAC sont illustrées à la ﬁgure 4.11.
Pour réaliser les essais quasi statiques du présent projet, un protocole de chargement
inspiré du SAC est utilisé. Quelques cycles supplémentaires de petites amplitudes ont été
ajoutés (jusqu’à 10mm, incrément de 2.5mm), car c’est dans cette plage que la rigidité de
l’amortisseur varie le plus, ce qui permet d’étudier la variation de rigidité du système dans
cette plage. Ensuite, les amplitudes ont été incrémentées de 10mm jusqu’à la rupture, a
priori attendue entre 80mm et 100mm. La ﬁgure 4.12 et le tableau 4.4 illustrent bien le
protocole qui a été utilisé.
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Figure 4.11 – Historique de déplacements du protocole SAC
Figure 4.12 – Historique de déplacements du protocole SAC
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Tableau 4.4 – Historique des dé-
placements expérimentaux ap-
pliqués
Drift Déplacement Cycles
- (mm) -
0.00063 2.5 2
0.00125 5.0 2
0.00190 7.5 2
0.00250 10 2
0.00500 20 2
0.00750 30 2
0.01000 40 2
0.01250 50 2
Chapitre 5
RESULTATS EXPERIMENTAUX
ET ANALYSES
Dans ce chapitre, l’analyse des résultats des essais expérimentaux dont le protocole a
été présenté dans le chapitre précédent est faite. Dans le chapitre, les mécanismes de ruine
obtenus pour les deux cadres (cadre avec connexions ﬂexibles et cadres avec connexions
rigides) sont analysés et les défauts de conception actuels du système étudié sont mis en
évidence. Comme il a été prévu dans le protocole d’essais, des essais dynamiques et quasi
statiques ont été réalisés aﬁn de caractériser l’amortisseur et de déterminer le comporte-
ment du cadre et de ses éléments à l’état limite ultime. Dans les deux cas, les essais ont
été contrôlés en déplacement, et les eﬀorts ont été mesurés soit directement à l’aide des
cellules de charges des vérins ou à l’aide des déformations enregistrées dans les jauges.
5.1 ESSAIS DYNAMIQUES
Comme mentionné dans le protocole d’essais, les essais dynamiques ont été réalisés sur
une plage de déformation de l’amortisseur en cisaillement variant d’environ 3% à 80% aﬁn
de comparer les propriétés viscoélastiques réelles de l’amortisseur par rapport à celles qui
ont été utilisées pour le dimensionner. Tous les essais ont été réalisés à une fréquence de
1Hz à l’exception du dernier essai qui a été réalisé à une fréquence de 0.8Hz. À l’aide des
résultats de ces essais, une courbe de tendance a été déterminée pour chaque propriété
viscoélastique (Geq et ξeq) de l’amortisseur de chaque cadre. Pour les essais réalisés sur le
cadre avec connexions ﬂexibles, l’expression et le coeﬃcient de corrélation (R2) respectifs
sont présentés par les équations (5.1) et (5.2).
Geq = 2.002γ−0.492 avec R2 = 0.995 (5.1)
ξeq = 7.814γ−0.159 avec R2 = 0.998 (5.2)
Pour le cadre avec connexions rigides, l’expression et le coeﬃcient de corrélation (R2)
respectif sont donnés également et sont présentés par les équations (5.3) et (5.4). Comme
on peut le constater avec la ﬁgure 5.1, les deux propriétés des amortisseurs utilisés sont
pratiquement identiques.
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Geq = 2.034γ−0.484 avec R2 = 0.997 (5.3)
ξeq = 7.002γ−0.161 avec R2 = 0.998 (5.4)
Comme pour les essais de caractérisation eﬀectués par Gauron et Girard [18, 19],
les courbes de tendance montrent que les propriétés viscoélastiques de l’amortisseur dé-
croissent suivant une pente négative en fonction de l’amplitude des déformations (ﬁg. 5.1).
À partir d’un certain seuil (70%), elles ont tendance à se stabiliser en suivant une pente
quasiment nulle. En comparant les propriétés réelles de l’amortisseur du projet et celles
qui ont été utilisées dans le dimensionnement (chap.3), des diﬀérences non négligeables
peuvent être observées. En eﬀet, la courbe expérimentale obtenue pour le module de ci-
saillement se trouve tout le temps au-dessus de celle qui a été utilisée (ﬁg. 5.1a), et cela
traduit une augmentation de la rigidité du cadre par rapport à celle qui a été prévue.
La courbe expérimentale obtenue pour le taux d’amortissement est, quant à elle, tout
le temps en-dessous de celle qui a été utilisée pour le dimensionnement (ﬁg. 5.1b). Ce
dernier résultat montre que si l’amortisseur gagne en rigidité, il perd dans sa capacité à
dissiper de l’énergie. Cette variation enregistrée pour les propriétés du matériau montre
la nécéssité dans le processus de design de tester préalablement le matériau. Les tableaux
5.1 et 5.2 permettent de quantiﬁer cette diﬀérence et montrent que l’augmentation du
module de cisaillement varie entre 29% et 40% environ tandis que la diminution du taux
d’amortissement varie entre 9% et 19%.
(a) Module de cisaillement (b) Taux d’amortissement
Figure 5.1 – Comparaison des propriétés viscoélastiques équivalentes
Les courbes d’hystérésis de l’amortisseur conﬁrment la capacité des amortisseurs élas-
tomères à dissiper de l’énergie. Elles conﬁrment aussi le comportement que décrit la courbe
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Tableau 5.1 – Comparaison du module de rigidité des caoutchoucs (Geq en MPa)
γ (%) 5 10 20 30 40 50 60 70 80
Gauron et Girard 6.25 4.54 3.29 2.73 2.39 2.16 1.98 1.85 1.74
Conn. ﬂexibles 8.74 6.22 4.42 3.62 3.14 2.82 2.57 2.39 2.23
Conn. rigides 8.67 6.20 4.43 3.64 3.17 2.84 2.60 2.42 2.27
diﬀérence (%)† 39.95 37.05 34.21 32.58 31.43 30.55 29.83 29.23 28.71
† Diﬀérence calculée pour le cadre avec connexions ﬂexibles
Tableau 5.2 – Comparaison du taux d’amortissement des caoutchoucs (ξeq en %)
γ (%) 5 10 20 30 40 50 60 70 80
Gauron et Girard 13.96 12.85 11.83 11.27 10.89 10.60 10.37 10.18 10.02
Conn. ﬂexibles 12.58 11.27 10.09 9.46 9.04 8.72 8.48 8.27 8.10
Conn. rigides 11.34 10.14 9.07 8.50 8.12 7.83 7.60 7.42 7.26
Diﬀérence (%)† -9.85 -12.30 -14.67 -16.03 -16.98 -17.71 -18.30 -18.80 -19.23
† Diﬀérence calculée pour le cadre avec connexions ﬂexibles.
de tendance du module de cisaillement en ce qui concerne la perte de rigidité de l’amor-
tisseur avec l’augmentation de l’amplitude des déformations (ﬁg. 5.2).
En comparant les propriétés viscoélastiques du caoutchouc obtenues avec les essais
dynamiques et celles obtenues avec l’essai quasi statique réalisé sur le cadre avec connexions
ﬂexibles, des diﬀérences non négligeables ont été obsevées (ﬁg .5.3 et ﬁg .5.4). Une perte
de rigidité variant entre 10% et 33% (tab. 5.3) et un gain d’amortissement variant entre
9% et 19% (tab. 5.4) ont été enregistrés avec l’essai quasi statique par rapport aux valeurs
qui ont été enregistrées avec les essais dyanmiques réalisés préalablement sur ce même
cadre. Des ordres de grandeurs similaires ont été obtenues pour les essais sur le cadre avec
connexions rigides.
Tableau 5.3 – Module de rigidité du caoutchouc obtenus des essais dynamiques et
quasi statiques (cadre avec connexions ﬂexibles)
γ (%) 5 10 20 30 40 50 60 70 80
Dynamique 8.74 6.22 4.42 3.62 3.14 2.82 2.57 2.39 2.23
Quasi statique 5.86 4.49 3.44 2.95 2.64 2.42 2.26 2.13 2.02
Diﬀérence (%) -32.96 -27.75 -22.13 -18.64 -16.08 -14.03 -12.32 -10.85 -9.55
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Figure 5.2 – Comportement dynamique de l’amortisseur (cadre avec connexions ﬂexibles)
(a) Module de cisaillement en MPa (b) Taux d’amortissement en %
Figure 5.3 – Comparaison des propriétés viscoélastiques obtenues des essais quasi statiques
et dynamiques sur le cadre avec connexions ﬂexibles
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Tableau 5.4 – Comparaison du taux d’amortissement des caoutchoucs pour
les essais dynamiques et les essais quasi statiques (cadre avec connexions
ﬂexibles)
γ (%) 5 10 20 30 40 50 60 70 80
Dynamique 12.58 11.27 10.09 9.46 9.04 8.72 8.48 8.27 8.10
Quasi statique 14.98 13.13 11.50 10.64 10.07 9.65 9.32 9.05 8.82
Diﬀérence (%) 19.09 16.48 13.92 12.45 11.42 10.63 9.99 9.45 8.98
Cette diﬀérence est nettement plus marquée pour les faibles déformations (< 40%) et
diminue à mesure que la déformation augmente dans le caoutchouc et approche de 80%.
Étant donné que le dernier essai dynamique a été réalisé à 80% de déformation environ,
cette diﬀérence est due à l’eﬀet scragging étant donné que les essais dynamiques ont été réa-
lisés avant l’essai quasi statique. Les courbes d’hystérésis obtenues des essais dynamiques
et des essais quasi-statiques superposées à la ﬁgure 5.4 illustrent bien le phénomène.
Figure 5.4 – Comparaison des hystérèses de l’amortisseur obtenues des essais dynamiques
et quasi-statiques
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5.2 ESSAIS QUASI STATIQUES
5.2.1 Cadre avec connexions ﬂexibles
5.2.1.1 Comportement global du cadre
L’essai quasi statique a été réalisé dans le but d’étudier un mécanisme de ruine spéci-
ﬁque correspondant au ﬂambement des diagonales suivi de la rupture du caoutchouc et
aussi de mettre en évidence des défauts de conception du système aux grandes déforma-
tions. L’essai a été contrôlé en déplacement et le cadre a été soumis à l’excitation présentée
à la ﬁgure 5.5a. La force enregistrée dans les vérins qui correspondent à cette excitation
est présentée à la ﬁgure 5.5b.
Les courbes d’hystérésis du cadre amorti sont relativement ouvertes et traduisent la
capacité du système à dissiper de l’énergie avec la présence de l’amortisseur (ﬁg. 5.6). Il
est important de remarquer que le comportement du cadre est quasiment contrôlé par
celui de l’amortisseur. En eﬀet, on peut observer à chaque cycle une perte de rigidité du
cadre par rapport à l’amplitude de déplacement qui provient de la perte de rigidité enre-
gistrée dans l’amortisseur (ﬁg. 5.12). Toutefois, à partir de 40mm, une bonne partie de la
rigidité perdue vient de la plastiﬁcation des plaques de connexions des contreventements
à l’amortisseur, comme on le montrera plus loin dans cette section. La rigidité du cadre à
diﬀérents niveaux de déformations est présentée dans le tableau (tab. 5.5).
Tableau 5.5 – Rigidité eﬀective du cadre à diﬀérents états de déformations
( kN/mm)
Déplacement 2.5mm 5mm 7.5mm 10mm 20mm 30mm 40mm 50mm
Rigidité 7.81 6.06 5.37 4.94 4.37 4.22 3.38 2.97
À cause d’une excentricité des eﬀorts dans l’amortisseur liée à la conception de l’as-
semblage des diagonales, de sérieux dommages ont été enregistrés dans certains éléments
de l’assemblage des diagonales et dans l’amortisseur (ﬁg. 5.7), limitant par conséquent la
capacité du cadre. Ces dommages se sont illustrés à partir d’un déplacement de 36.8mm
du cadre correspondant à une force de 139.9 kN, particulièment par les pertes de charges
enregistrées dans le cadre à ce déplacement qui traduisent le déchirement du caoutchouc
(ﬁg. 5.6). Une force maximale dans les verins de 150.7 kN correspondant à un déplacement
maximal de 49mm du cadre a été atteinte.
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(a) Excitation imposée au cadre
(b) Force de l’excitation imposée au cadre
Figure 5.5 – Excitation expérimentale du cadre avec connexions ﬂexibles
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Figure 5.6 – Comportement quasi statique du cadre avec connexions ﬂexibles
(a) Plastiﬁcation des plaques (b) Rupture du caoutchouc
Figure 5.7 – Plastiﬁcation des plaques de connexion et rotation du caoutchouc
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Tenant compte de la résistance des diagonales au ﬂambement utilisée pour le déplace-
ment (151.4 kN) et de l’une des caractéristiques du système qui veut que le système fonc-
tionnne élastiquement (chap. 3), une force minimale de cisaillement de 160.5 kN aurait dû
être permise par le cadre. Et, tenant compte de l’eﬀort maximal atteint expérimentale-
ment avant le premier endommagement visible sur la ﬁgure 5.6, on peut dire que le cadre
a eu un défaut de capacité de 12.8% environ.
5.2.1.2 Analyse du mécanisme de ruine
Rotation de l’amortisseur : Pour mesurer le déplacement de l’amortisseur, deux
potentiomètres (P1 et P2) placés chacun de chaque coté de l’amortisseur ont été utilisés.
À partir de la diﬀérence obtenue des valeurs enregistrées dans ces instruments à chaque
instant t, la rotation de l’amortisseur à chaque instant t est calculée en faisant le rapport
de cette diﬀérence et de la distance séparant les instruments. La ﬁgure 5.8 et la colonne
θved du tableau 5.8 retracent l’évolution de la rotation de l’amortisseur et mettent en évi-
dence un phénomène d’instabilité dans l’amortisseur avec une ampliﬁcation importante à
partir de 30mm. Cette rotation est due à une excentricité des eﬀorts dans l’amortisseur
liée à la conception des assemblages des diagonales. Elle augmente à peu près linéaire-
ment à mesure que les déplacements dans l’amortisseur augmentent avant de s’ampliﬁer
à la plastiﬁcation des plaques de connexions des contreventements à partir de 30mm de
déplacement du cadre.
Plastiﬁcation des plaques de connexion : Les eﬀorts axiaux dans les diagonales ont
été mesurées indirectement à partir des deformations () enregistrées dans les jauges (J1
et J2) en supposant que les diagonales travaillent de manière élastique suivant la formule
suivante :
Fb = AE (5.5)
où E = 200GPa et A = 1200mm2 (valeur réelle mesurée de la section).
A partir de ces eﬀorts, on a pu veriﬁer que la somme des eﬀorts horizontaux repris par
les diagonales est pratiquement la même que la force des vérins à tout instant t et que les
colonnes reprennent une très faible partie des eﬀorts générés par le vérin (ﬁg. 5.9).
Le tableau 5.6 présente la rigidité horizontale apparente des diagonales à diﬀérents états
de déformations. Ces rigidités sont calculées avec la force horizontale moyenne obtenue des
eﬀorts axiaux enregistrés dans les diagonales en tenant compte de l’angle horizontal des
diagonales, et avec le déplacement horizontal des contreventements obtenu du déplacement
du cadre et de la déformation de l’amortisseur. Jusqu’à 30mm de déplacement, les rgidités
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Figure 5.8 – Rotation enregistrée dans l’amortisseur
calculées sont dans le même ordre de grandeur. Par ailleurs, la rigidité enregistrée à 40mm
montre que de sérieux dommages ont enregistrés dans le cadre. En supposant que ces
dommages ont été initiés après 30mm, pour calculer la rigidité moyenne des diagonales,
on a considéré que les cycles dont l’amplitude maximale est inférieure à 30mm. Ainsi, une
rigidité moyenne horizontale de kb = 38.48 kN/mm est obtenue pour les diagonales. Tenant
compte de cette valeur de rigidité, la longueur de ﬂambement KLb des diagonales est
estimée à 3503mm (kb = 2EAb cos2 θ/KLb). Connaisssant la longueur libre des diagonales
(3008mm), le coeﬃcient de longueur eﬀective est estimé à K = 1.2 dans le cas du cadre
avec connexions ﬂexibles.
Tableau 5.6 – Rigidité horizontale apparente des diagonales à diﬀérents états de
déformations ( kN/mm)
Déplacement 2.5mm 5mm 7.5mm 10mm 20mm 30mm 40mm 50mm
Rigidité 39.23 34.89 37.53 38.41 42.32 35.85 15.44 9.36
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Figure 5.9 – Comparaison des forces horizontales issues des diagonales et des colonnes
comparée avec la force totale dans les vérins
Les ﬁgures 5.10a et 5.10b illustrent l’évolution de l’eﬀort axial dans les diagonales
issues des jauges en fonction de la déformation axiale de ces dernières respectivement
pour les cycles de 20mm et de 30mm d’amplitude. La déformation axiale des diagonales
est calculée en tenant compte de l’angle horizontal des diagonales et du déplacement
horizontal de ces dernières qui est la diﬀérence du déplacement horizontal de la poutre et
de celui de l’amortisseur. Ces courbes d’hystérésis, particulièrement celles réalisées pour
les cycles de 30mm illustrent apparamment qu’une demande inélastique a eu lieu dans les
diagonales. À 20mm, on peut encore supposer que le comportement décrit est linéaire.
Par contre, à 30mm de déplacement on peut remarquer qu’il y a dissipation d’énergie
étant donné que les courbes sont plus ou moins ouvertes, et aussi le fait qu’elles laissent
observer une tendance non linéaire lorsque l’eﬀort avoisine 100 kN. En observant ces deux
courbes, on peut conclure que cette demande inélastique s’est initiée entre 20mm et 30mm
de déplacement, mais pour être plus conservateur, on supposera qu’elle a été initiée à un
déplacement de 20mm correspondant à un eﬀort de cisaillement de 84.98 kN et un eﬀort
de compression axial dans la diagonale comprimée de 70.8 kN.
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(a) Courbes d’hystérésis es diagonales (cycle de 20mm
(b) Courbes d’hystérésis es diagonales (cycle de 30mm)
Figure 5.10 – Courbes d’hystérésis des contrevenetements
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En analysant les résultats, on remarque qu’il ne peut pas y avoir plastiﬁcation et ﬂam-
bement des diagonales étant donné les eﬀorts maximums en traction et en compression
enregistrés dans les diagonales. L’eﬀort de compression maximal enregistré dans les diago-
nales est de Cmax,exp = 116.3 kN (ﬁg. 5.11) et correspond à une force de 147.3 kN dans les
vérins. Cet eﬀort est inférieur à la résistance pondérée au ﬂambement des diagonales qui
est de Cr = 151.4 kN, à la résistance nominale (Cn = 168.22 kN) et aussi à la résistance
récalibrée sans pondération Cu,th = 137.50 kN (tab. 5.7). De même, l’eﬀort en traction
maximal enregistré est de Tmax,exp = 148.7 kN qui est nettement inférieur à la résistance
pondérée en traction des diagonales (Tr = 369.5 kN). Donc, il est logique de croire que ce
sont les plaques qui relient les diagonales aux goussets qui sont plastiﬁées. Tenant compte
de ces courbes d’hystérésis, on peut dire que les plaques ont été plastifées et ont atteint leur
limite de plastiﬁcation à 20mm correspondant à une force totale des vérins de 84.98 kN.
Figure 5.11 – Évolution des eﬀorts axiaux dans les diagonales
Dans le tableau 5.7, Cmax,exp est la force de compression maximale enregistrée dans la
diagonale comprimée et Vmax,vérin est la force horizontale des vérins correspondante.
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Tableau 5.7 – Résistances en compression des diago-
nales
Vmax,vérin Cmax,exp Cu‡ Cn ‡ Cr ‡ Cu,th†
( kN) ( kN) ( kN) ( kN) ( kN) ( kN)
147.3 116.3 216.43 168.22 151.40 137.50
† Valeur récalibrée sans pondération
‡ Valeurs du code
Déchirure de l’amortisseur : Comme c’est le cas pour les essais dynamiques, les
essais quasi statiques ont montré que la rigidité du caoutchouc diminue avec l’augmenta-
tion de l’amplitude des deformations (ﬁg. 5.12). Sachant que le caoutchouc peut atteindre
Figure 5.12 – Comportement quasi statique de l’amortisseur (cadre avec connexions
ﬂexibles)
jusqu’à 300% de déformation en cisaillement simple, il a été prévu que l’amortisseur allait
pouvoir subir un déplacement d’au minimum 75mm étant donné que son épaisseur h est
de 25mm. Toutefois, une excentricité des eﬀorts horizontaux dans l’amortisseur prove-
nant de la conception de l’assemblage des diagonales a entraîné la rupture prématurée
du caoutchouc. En eﬀet, l’amortisseur a atteint un déplacement de 40.27mm environ, re-
présentant une déformation en cisaillement de 161%. La ﬁgure 5.12 nous permet de dire
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que la rupture de l’amortisseur s’est initiée à 40mm de déplacement du cadre à cause des
pertes de charges enregistrées à ce déplacement. À l’initiation de la rupture, l’amortisseur
a atteint un déplacement de 30.4mm correspond à une force horizontale de 135 kN. Les
réponses enregistrées dans l’amortisseur, sont résumées dans le tableau 5.8. Le moment
de torsion (Tved) est calculé avec l’eﬀort de cisaillement ayant une excentricité de 9.3mm
qui est la moitié de la somme de l’épaisseur de la plaque et du WT. La ﬁgure 5.13 illustre
le déchirement du caoutchouc à l’une des extrémités de l’amortisseur.
Tableau 5.8 – Réponses maximales de l’amortisseur
Déplacement cadre Uved θved Vved‡ Tved Traction †
(mm) (mm) (˚) ( kN) ( kN·m) ( kN)
2.5 1.95 0.067 18.87 0.18 -
5 4.12 0.13 28.66 0.13 -
7.5 6.41 0.18 38.07 0.35 -
10 8.692 0.29 45.95 0.43 -
20 17.75 0.51 80.21 0.75 -
30 26.12 0.94 119.10 1.11 -4.092
40 31.59 1.86 127.7 1.19 -23.12
50 40.27 4.15 145.00 1.35 -47.51
† Seules les charges débalancées négatives sont présentées.
‡ Vved : Eﬀort de cisaillement enregistré dans l’amortisseur.
Comportement de la poutre et la force débalancée : En supposant que la poutre
reste dans le domaine élastique, les contraintes dans les ﬁbres supérieure et inférieure d’une
section sont respectivement σs = Eεs et σi = Eεi, où εs et εi sont respectivemnent les
déformations enregistrées dans les jauges installées sur ces ﬁbres (J15 et J18 dans le cas
de la section ouest de la poutre) et E = 200GPa est le module d’élasticité de la section.
Connaissant les contraintes dans les ﬁbres supérieure et inférieure de la section, en sup-
posant que la distribution des contraintes est linéaire et que la section travaille en ﬂexion
composée avec une distribution uniforme des eﬀorts axiaux, la contrainte axiale σa peut
être calculée à un instant t en prenant la moyenne des contraintes σs et σi mesurées à cet
instant. Une fois que la contrainte axiale σa est connue, la contrainte en ﬂexion simple
dans la section est σ = σi ± σa. Il faut signaler que ces hypothèses ne sont pas forcément
correctes dans le cas particulier de cette poutre, ni le fait d’utiliser deux mesures ponc-
tuelles pour déduire les eﬀorts globaux.
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(a) Vue de face de l’amortisseur rompu (b) Une coupe transversale de l’amortisseur
rompu
Figure 5.13 – Des photos de l’amortisseur rompu
Le moment M dans une section de la poutre, particulièrement dans la section de pose
des jauges J15 et J18 peut-être calculé a partir de la formule suivante de résistance des
matériaux :
M = σI
y
(5.6)
où σ est la contrainte dans une ﬁbre de position y par rapport au centre de gravité de
la section calculée à l’aide des déformations recueillies dans les jauges (J15 et J18) et du
module d’élasticité E = 200GPa, et I est l’inertie de la section.
Le déplacement de la poutre a été mesuré directement à l’aide de deux potentiomètres
(P3 et P4) placés à l’extrémité ouest de la poutre. Les résultats obtenus ont montré sans
surprise que le déplacement de la poutre est quasiment le même que celui des vérins.
Par contre, l’eﬀort axial mesuré au centre de la poutre (J3 à J6) n’est pas uniformément
distribué dans la section et diﬀère signiﬁcativement de la force des vérins alors qu’ils
devraient être égaux théoriquement (ﬁg. 5.14a). Ce fait rend diﬃcile l’analyse des résultats
dans cette section, et peut-être expliqué par le fait que la force suit un chemin préférentiel
dans la poutre à cause d’un décalage en cisaillement. Il faut mentionner que Girard avait
fait ce constat également. Dans la section située au côté ouest de la poutre (section D
de la ﬁgure 5.16), l’eﬀort axial est pratiquement nul à tout instant t (ﬁg. 5.14a), et cette
observation est tout à fait correcte étant donné que la force des vérins est appliquée dans
la section de poutre située entre les vérins et l’appui à mi-travée de la poutre constitué
par l’assemblage des chevrons. Compte tenu de ces remarques, l’analyse des eﬀorts dans
la poutre est faite à l’aide des données enregistrées dans les jauges J15 et J18.
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En observant la ﬁgure 5.14b, on peut remarquer qu’il existe un moment dans la poutre
à chaque demi cycle, même avant la plastiﬁcation des plaques. Il faut signaler que ce
moment ne vient pas du poids propre de la poutre, étant donné que les instruments ont
été initialisés avant de commencer l’essai. De plus ce moment change de signe à chaque
demi-cycle. Pour contraindre l’amortisseur à travailler en cisaillement pur, on a fait en
sorte que le point d’intersection des diagonales soit au centre de gravité du caoutchouc.
De ce fait, la résultante horizontale des eﬀorts provenant des deux diagonales passe au
centre de gravité du caoutchouc, et est excentrée par rapport au centre de gravité de la
poutre. Cette excentricité crée un moment qui change de signe à chaque demi-cycle étant
donné que la force horizontale change de signe à chaque demi-cycle. De ce fait, on conclut
que le moment dans la poutre provient du débalancement des eﬀorts dans les diagonales
(ﬁg. 5.15) et de l’excentricité de la composante horizontale de la résultante des eﬀorts dans
les chevrons par rapport à l’axe horizontale de la poutre ou l’axe neutre de la poutre.
En supposant que la distribution des moments est linéaire avec un maximum à mi-
travée (ﬁg. 5.16), le moment à mi-travée vaut donc deux fois celui mesuré dans la section
ouest (1/4 de la portée) de la poutre. Cependant, il faut mentionner que ces hypothèses
restent approximatives. Le tableau 5.9 présente les moments à mi-travée calculés suivant
les hypothèses faites concernant la distribution du moment dans la poutre et des condi-
tions d’appuis de cette dernière à partir de deux méthodes de calcul. Pour la première
méthode, les moments à mi-travée (Mexp,travée) sont considérés comme le double des mo-
ments enregistrés dans la section ouest (section D de la ﬁgure 5.16), tandis que pour la
seconde méthode (Mth,travée) ils sont calculés comme étant la somme des moments obte-
nus en utilisant respectivement la force des vérins excentrée de 331.05mm par rapport au
centre de gravité de la poutre et la force débalancée correspondante.
À partir de 40mm de déplacement, de grands pics de moments négatifs ont été enregis-
trés dans la poutre à cause des charges débalancées positives (ﬁg. 5.15) lors des passages
du vérin à zéro (0). Ces charges débalancées viennent du fait qu’à un instant t au cours
de l’essai, les deux diagonales sont pratiquement comprimées ou du fait que l’eﬀort de
traction dans l’une des diagonales est pratiquement nulle au passage du vérin à zéro (0)
alors que l’autre est encore comprimée. De très grands pics de moments positifs ont été
également constatés dans la poutre. Ces moments sont dus aux charges débalancées néga-
tives enregistrées dans la poutre, comme il peut être observé à la ﬁgure 5.15. Ces charges
débalancées et ces grands pics de moments sont probablement la cause de la plastiﬁca-
tion des plaques reliant les diagonales au gousset mentionnée dans les sections précédentes.
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(a) Comparaison eﬀort axial poutre et force vérin
(b) Moment dû à la charge débalancée dans la section ouest de la poutre
Figure 5.14 – Eﬀorts enregistrés dans la poutre
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Figure 5.15 – Charge débalancée dans la poutre
5.2.1.3 Résumé et décomposition du mécanisme de ruine
Le mécanisme de ruine du cadre est constitué essentiellement par la plastiﬁcation des
plaques reliant les diagonales au gousset et par la déchirure de l’amortisseur. Ce mécanisme
de ruine s’est produit, suite à une combinaison d’eﬀorts très complexe dans l’amortisseur.
Par conséquent, l’amortisseur ne s’est pas rompu en cisaillement simple comme on l’at-
tendait, mais plutôt suivant une combinaison de cisaillement, de torsion, de ﬂexion et de
traction.
L’excentricité des eﬀorts de cisaillement dans l’amortisseur dû à un défaut de concep-
tion de l’assemblage des diagonales a généré un moment de torsion dans l’amortisseur qui
augmente à mesure que les eﬀorts augmentent dans les diagonales. Ce moment a entrainé
la rotation de l’amortisseur qui s’est ampliﬁée au fur et à mesure que le moment aug-
mente. Compte tenu de l’ampliﬁcation de la rotation de l’amortisseur, les plaques reliant
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(a) Moment dû à l’excentricité de la force
horizontale
(b) Moment dû à la charge débalancée
Figure 5.16 – Hypothèses sur les conditions d’appui et la distribution des moments
Tableau 5.9 – Moments à mi-travée estimés à l’aide des moments (Mexp)mesurés au 1/4 de
la portée
Cycle Δréel Fdéb. Vvérin Mexp Mth,travée Mexp,travée
- (mm) ( kN) ( kN) ( kN·m) ( kN·m) ( kN·m)
1stCycle 2.5mm, demi-cyle positif 2.42 0.82 19.63 1.32 2.26 2.64
1stCycle 5mm, demi-cyle positif 4.87 1.43 30.73 1.70 3.36 3.40
2ndCycle 7.5mm, demi-cyle positif 7.32 2.04 39.26 1.89 4.03 3.78
2ndCycle 10mm, demi-cyle positif 9.77 2.45 48.33 2.075 3.52 4.15
1stCycle 20mm, demi-cyle positif 19.44 1.23 84.89 4.34 12.30 8.68
2ndCycle 30mm, demi-cyle positif 29.17 -2.04 123.10 8.49 22.85 16.98
2ndCycle 40mm, demi-cyle positif 39.21 -0.41 132.50 8.68 22.43 17.36
2ndCycle 50mm, demi-cyle positif 49.19 -44.36 135.4 28.86 76.01 57.72
1stCycle 2.5mm, demi-cyle négatif 2.04 1.022 -20.53 -2.45 -4.63 -4.90
1stCycle 5mm, demi-cyle négatif 4.73 1.84 -31.08 -3.58 -7.37 -7.16
1stCycle 7.5mm, demi-cyle négatif 7.16 2.86 -39.63 -4.72 -10.02 -9.44
2ndCycle 10mm, demi-cyle négatif 9.56 3.48 -46.82 -5.47 -11.95 -10.94
1stCycle 20mm, demi-cyle négatif 19.32 5.11 -81.93 -7.92 -19.74 -15.84
1stCycle 30mm, demi-cyle négatif 29.05 -1.23 -124.8 -10.19 -19.17 -20.38
1stCycle 40mm, passage à zéro 8.15 25.76 -55.59 -20.37 -40.32 -40.74†
1stCycle 50mm, passage à zéro 4.84 28.78 -25.16 -21.32 -38.94 -42.64‡
† Demi-cycle négatif (pente positif)
‡ Demi-cycle positif (pente négatif)
5.2. Essais quasi statiques 119
les diagonales au WT ne pouvant plus empêcher le mouvement hors plan de ce dernier,
sont obligées de se plastiﬁer en ﬂexion (ﬁg. 5.17). Cette rotation, après avoir provoqué
la plastiﬁcation des plaques, a également induit un moment de ﬂexion dans l’amortisseur
autour l’axe horizontal dans la direction de la longueur de ce dernier. En eﬀet, étant donné
la rotation de l’amortisseur autour de son axe vertical, une excentricité des composantes
verticales des eﬀorts provenant des diagonales a été créée, ayant pour conséquence un
moment de ﬂexion additionnel (ﬁg. 5.17).
En plus du moment de ﬂexion causé par la rotation de l’amortisseur, la distribution des
eﬀorts provenant des diagonales dans le gousset (WT) a probablement forcé le caoutchouc
à travailler en ﬂexion autour l’axe horizontal dans la direction de la largeur (ﬁg. 5.18). Ce
dernier élément d’analyse est basé sur les résultats de l’essai quasi statique réalisé sur le
cadre avec connexions rigides que l’on étudiera en détail dans la prochaine section.
En plus du cisaillement, du moment de torsion et des moments de ﬂexion mentionnés
ci-dessus qui ont sollicité l’amortisseur, il faut mentionner la charge verticale débalancée
causée par la plastiﬁcation des plaques. Cette charge a engendré des contraintes de trac-
tion supplémentaires dans l’amortisseur qui ont ampliﬁé celles préalablement enregistrées
à cause de la ﬂexion.
5.2.1.4 Conclusion de l’essai sur le cadre avec connexions ﬂexibles
Sans les eﬀorts additionnels, on devrait aboutir à un mécanisme de ruine composé du
ﬂambement de la diagonale en compression suivi de la déchirure de l’amortisseur en ci-
saillement simple. Cependant, un autre mécanisme de ruine provoqué par le déchirement
du caoutchouc et la plastiﬁcation en ﬂexion des plaques reliant les diagonales au WT
a été obtenu. En eﬀet, une excentricité liée à la conception de l’assemblage des diago-
nales a introduit un moment de torsion dans l’amortisseur qui augmente à mesure que
le déplacement du cadre augmente, et qui a fait réagir le caoutchouc par une rotation
qu’il a transféré aux assemblages. Étant donné que les plaques sont les éléments faibles
de l’assemblage des diagonales, elles ont rompu en ﬂexion composé suite à un phénomène
d’instabilité. En eﬀet, comme l’inertie des plaques est nettement inférieure a celle du WT,
ce dernier réagit comme un corps rigide en transférant la rotation du caoutchouc aux
plaques. Plus le caoutchouc tourne plus les plaques se déforment, et plus les plaques se
déforment plus le caoutchouc tourne. Finalement, on a assisté à un phénomène d’insta-
bilité initié par la rotation du caoutchouc causée par l’excentricité du cisaillement dans
l’amortisseur. En plus du cisaillement, de la torsion et de la traction provoquée par la
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Figure 5.17 – Torsion et ﬂexion dans l’amortisseur à cause de l’excentricité de la connexion
plastiﬁcation des plaques, l’amortisseur à également travaillé en ﬂexion à cause de la ro-
tation observée et de la distribution des eﬀorts dans l’assemblage des diagonales.. Face à
l’importance du problème mentionné ci-dessus, l’objectif du projet a été réorienté vers la
recherche d’une solution avant d’envisager de tester le cadre léger qui présenterait de toute
façon le même défaut critique. Pour résoudre le problème, il a été proposé de connecter di-
rectement les diagonales aux goussets aﬁn d’éliminer sa cause qui est l’excentricité. Ainsi,
un autre cadre dimensionné suivant les mêmes principes que le cadre précédent mais dont
les diagonales sont soudées directement aux goussets a été testé. La section suivante est
consacrée à l’analyse des résultats obtenus pour les essais réalisés sur ce cadre que l’on
convient d’appeler, cadre avec connexions rigides.
5.2.2 Cadre avec connexions rigides
5.2.2.1 Comportement global du cadre
Le même protocole d’essais utilisé pour le cadre avec connexions ﬂexibles a été utilisé
également pour ce spécimen. Les essais ont été contrôlés également en déplacement, et
les eﬀorts ont été mesurés soit directement à l’aide des cellules de charges des vérins ou
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Figure 5.18 – Flexion induite dans l’amortisseur à cause de la distribution des eﬀorts de
compression et de traction dans l’assemblage
à l’aide des déformations enregistrées dans les jauges. L’essai quasi statique a été réalisé
dans le but de solutionner le problème qui a été enregistré avec le cadre avec connexions
ﬂexibles. Le cadre a été soumis eﬀectivement à l’excitation présentée à la ﬁgure 5.19a et
l’historique des forces qui correspond à cette excitation est présentée à la ﬁgure 5.19b.
Dans le tableau 5.10 une comparaison de la rigidité des cadres à certains niveaux de
déformation est faite. Comme il peut être observé, jusqu’à 30mm de déplacement, le cadre
avec connexions rigides a aﬃché quasiment la même rigidité et le même comportement
que le premier. Cependant, à 40mm et 50mm de déplacement beaucoup plus d’eﬀorts
ont été enregistrés dans ce cadre contrairement au premier étant donné le déchirement du
caoutchouc par ﬂexion-torsion à cause de la plastiﬁcation des plaques de connexion lors
du premier essai (ﬁg. 5.20). Comme nous le montrerons et l’avons constaté visuellement,
le ﬂambement a été initié cette fois dans les diagonales du cadre avec connexions rigides
(ﬁg. 5.21). Comme pour le cadre avec connexions ﬂexibles, la rupture totale du caoutchouc
a été constatée à un déplacement du cadre d’environ 50mm. Toutefois, une force maxi-
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(a) Excitation imposée au cadre
(b) Force de l’excitation imposée au cadre
Figure 5.19 – Excitation expérimentale du cadre avec connexions rigides
male de 183.6 kN correspondant à ce déplacement a été atteint comparativement à celle de
150.7 kN enregistrée pour le cadre avec connexions ﬂexibles. La ﬁgure 5.20 montre, à partir
de légère perte de chargement (dents de scie) que les dommages à l’amortisseur débute dès
31.2mm pour une force correspondante de 141.4 kN. Tenant compte de la résistance des
diagonales au ﬂambement utilisée pour le déplacement (151.4 kN) et de l’une des carac-
téristiques du système qui veut que le système fonctionnne élastiquement (chap. 3), une
force minimale de cisaillement de 160.5 kN aurait dû être permise par le cadre. Et, tenant
compte de l’eﬀort maximal atteint expérimentalement avant le premier endommagement
visible sur la ﬁgure 5.20, on peut dire que le cadre a eu un défaut de capacité de 11.9%
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environ. En comparant le défaut de capacité enregistré pour le premier cadre (12.8%) et
celui trouvé pour le cadre avec connexions rigides (11.9%), on peut dire que visiblement le
cadre avec connexions rigides apporte très peu d’améliorations au système si l’on se réfère
au premier endommagement. Pour le cadre avec connexions ﬂexibles, l’amortisseur s’est
déchiré à cause d’une combinaison de moments et de torsion générés par l’excentricité des
eﬀorts dans le caoutchouc combinée avec un eﬀort de cisaillement. Pour celui-ci, comme
nous l’expliquerons plus loin, l’amortisseur s’est déchiré à cause des contraintes de traction
issues d’un seul moment de ﬂexion parasite et sans torsion, couplées avec des contraintes
de cisaillement.
Tableau 5.10 – Rigidité eﬀective des cadres à diﬀérents états de déformations ( kN/mm)
Déplacement 2.5mm 5mm 7.5mm 10mm 20mm 30mm 40mm 50mm
connexions rigides 7.34 5.88 5.10 4.74 4.37 4.45 4.35 3.73
connexions ﬂexibles 7.81 6.06 5.37 4.94 4.37 4.22 3.38 2.97
Figure 5.20 – Comportement quasi statique des cadres
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Figure 5.21 – Photo illustrant la courbure de la diagonale après le ﬂambement
5.2.2.2 Analyse du mécanisme de ruine
Rotation de l’amortisseur : La ﬁgure 5.22 montre que la rotation enregistrée au
niveau de l’amortisseur du cadre avec connexions rigides est nettement moins importante
que celle enregistrée au niveau de l’amortisseur du premier cadre. Pour le premier cadre,
une rotation maximale de 4.15˚a été enregistrée tandis que pour celui-ci, la rotation maxi-
male est de 1.25˚. Cette amélioration est une conséquence de l’élimination de l’excentricité
des eﬀorts dans l’amortisseur et de la rigidiﬁcation de l’assemblage des diagonales du se-
cond spécimen. Bien que l’excentricité a été eliminée, étant donné que de la rotation est
enregistrée dans l’amortisseur, on peut supposer qu’il existe un moment de torsion dans
le caoutchouc probablement à cause de certaines imperfections de construction. En sup-
posant que la rotation est une fonction linéaire de la torsion, étant donné les informations
(torsion et rotation) enregistrées dans l’amortissseur du cadre avec connexions ﬂexibles, le
moment de torsion nécessaire pour produire une certaine rotation dans l’amortisseur du
cadre avec connnexions rigides peut être estimé étant donné que les deux amortisseurs sont
supposés identiques. Ainsi, le moment nécessaire pour provoquer la rotation de 1.25˚de
l’amortisseur du cadre avec connexions rigides est estimé à Tved = 0.334 kN·m.
Comportement des diagonales (amorce du ﬂambement) : Les eﬀorts axiaux
dans les diagonales ont été mesurés indirectement à partir des deformations () enregistrées
dans les jauges (J1 et J2) à l’aide de l’équation (5.5) en considérant une section A =
1200mm2 et un module d’élasticité E = 200GPa. Sur la ﬁgure 5.23, l’évolution de la force
horizontale calculée avec les eﬀorts dans les diagonales et celle de la force totale des vérins
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Figure 5.22 – rotation de l’amortisseur
en fonction du temps sont illustrées. La ﬁgure montre que la force horizontale calculée
avec les eﬀorts enregistrés dans les diagonales est pratiquement la même que la force
totale développée dans les vérins bien que des petites diﬀérences peuvent être observées à
50mm de déplacement.
Le tableau 5.11 présente la rigidité horizontale des diagonales à diﬀérents états de dé-
formations. Ces rigidités sont calculées avec la force horizontale moyenne calculée à l’aide
des eﬀorts axiaux enregistrés dans les diagonales en tenant compte de l’angle horizontal
de ces dernières. En analysant les valeurs présentées dans le tableau, il est clair que des
dommages ont été enregistrés dans les diagonales à 50mm pour le cadre avec connexions
rigides étant donné la perte de rigidité enregistrée à ce déplacement. Toutefois, en com-
parant la rigidité enregistrée à 40mm avec celles trouvées pour les cycles de plus petites
amplitudes, on peut supposer que ces dommages ont été initiés au-dessus de 40mm de
déplacement.
En supposant que ces dommages ont été initiés à 40mm, pour calculer la rigidité
moyenne des diagonales, on n’a considéré que les cycles de déplacement dont l’amplitude
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Figure 5.23 – Comparaison de la force horizontale calculée avec les diagonales et la force
des vérins
est inférieure à 40mm. Ainsi, une rigidité moyenne horizontale de kb = 43.6 kN/mm est
obtenue pour les diagonales. Cette valeur est légèrement supérieure à la rigidité obtenue
pour le premier cadre (38.48 kN/mm). Tenant compte de cette valeur de rigidité, la lon-
gueur de ﬂambement KLb des diagonales est estimée à 3094mm. Connaissant la longueur
libre (3652mm) et la longueur de ﬂambement des diagonales, un coeﬃcient de ﬂambement
K = 0.85 est obtenu.
Tableau 5.11 – Rigidité horizontale des diagonales à diﬀérents états de déformations
( kN/mm)
Cadre 2.5mm 5mm 7.5mm 10mm 20mm 30mm 40mm 50mm
connexions rigides 46.94 46.45 41.62 42.21 41.95 42.43 39.98 30.60
connexions ﬂexibles 39.23 34.89 37.53 38.41 42.32 35.85 15.44 9.36
La ﬁgure 5.24 illustre la courbe d’hystérésis des diagonales pour le second cycle de
40mm d’amplitude. Comme on peut l’observer sur la ﬁgure, à 40mm les diagonales ont
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encore un comportement relativement élastique. Cependant, étant donné la perte de ri-
gidité enregistrée à 50mm, il est logique de croire que le ﬂambement a été initié dans la
diagonale comprimée à un déplacement inférieur à 50mm. Tenant compte de cette dernière
remarque, on peut supposer que l’initiation du ﬂambement a eu lieu à 40mm de dépla-
cement. Sur la ﬁgure 5.21 où les deux diagonales sont exposées après les avoir coupées,
le ﬂambement est plus ou moins illustré. Bien que ce n’est pas évident, on peut toutefois
remarquer que la diagonale située sur le côté droit de la photo présente une certaine cour-
bure comparée à celle située sur le côté gauche. Le ﬂambement a donc été amorcé, mais
ne s’est pas développé au point de créer une rotule plastique dans la diagonale.
Figure 5.24 – Courbes d’hystérésis des contreventements (deuxième cycle à 40mm)
L’eﬀort de compression maximal enregistré dans les diagonales à 40mm est de 190.5 kN,
l’eﬀort correspondant en traction est de 147.8 kN et la force horizontale correspondante
dans les vérins est de 169.6 kN (ﬁg. 5.25). Ce déséquilibre entre l’eﬀort de compression et
l’eﬀort de traction, initié à 40mm de déplacement témoigne d’une distribution inhomogène
des eﬀorts dans le caoutchouc avec une zone tendue et l’autre comprimée, et du déchire-
ment du caoutchouc qui limite les eﬀorts dans les diagonales tendues. Notons que le calcul
de ces eﬀorts peuvent être entaché d’erreur étant donné la demande inélastique observée.
Cette erreur reste toutefois faible considérant la ﬁgure 5.23. Elle nous conforte d’ailleurs
à dire que le ﬂambement a été amorcé et que la capacité maximale en compression n’a
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pas été atteinte. L’eﬀort de compression maximal mesuré est supérieur à la résistance
nominale en compression des diagonales, mais reste inférieur à la résistance probable de
ces dernières (tab. 5.12).
Tableau 5.12 – Résistances en compression des diagonales
cadre Vmax,vérin Cmax,exp Cu‡ Cn ‡ Cr ‡ Cu,th†
( kN) ( kN) ( kN) ( kN) ( kN) ( kN)
Connexions rigides 169.60 190.90 216.43 168.22 151.40 166.53
Connexions ﬂexibles 147.3 116.3 216.43 168.22 151.40 137.50
† Valeur récalibrée sans pondération
‡ Valeurs du code
Dans le tableau 5.12, Cmax,exp est la force de compression maximale enregistrée dans
la diagonale comprimée ; Vmax,vérin est la force horizontale des vérins induisant l’eﬀort
Cmax,exp dans la diagonale comprimee .
Déchirure de l’amortisseur : La ﬁgure 5.26 présente les courbes d’hystérésis de
l’amortisseur pour les deux cadres. Jusqu’à un déplacement de 30mm du cadre, les deux
amortisseurs présentent à peu près le même comportement. Cependant, l’amortisseur du
cadre avec connexions ﬂexibles a atteint de plus faibles déformations et eﬀorts à partir de
40mm de déplacement du cadre étant donné la plastiﬁcation des plaques de l’assemblage
des diagonales et la déchirure critique du caoutchouc. Dans les deux cas, la rupture de
l’amortisseur est survenu à un déplacement d’environ 50mm du cadre. Toutefois, l’amor-
tisseur du premier cadre a atteint un deplacement maximal de 40.27mm correspondant
à un eﬀort de 109.8 kN tandis que celui du cadre avec connexions rigides a atteint un
déplacement maximal de 42.87mm correspondant à un eﬀort de 177.3 kN. Pour le cadre
avec connexions rigides, les premiers dommages enregistrés dans le caoutchouc sont initiés
à un déplacement de 28.16mm de l’amortisseur (113% de déformations) correspondant à
un eﬀort de 137 kN, tandis que pour le premier cadre ils sont initiés à un déplacement de
30.4mm (121.6%) de l’amortisseur correspondant à un eﬀort en cisaillement de 135 kN.
Le tableau 5.13 et le tableau 5.14 résument respectivement les réponses de l’amortisseur
à la rupture et à l’initiation du déchirement du caoutchouc, et font une comparaison des
réponses de cet amortisseur par rapport à celles de l’amortisseur du cadre avec connexions
ﬂexibles. Bien que l’excentricité ainsi que la rotation ont été considérablement réduites,
l’amortisseur a encore une fois beaucoup perdu dans capacité de déformation en cisaille-
ment pur. En eﬀet, l’amortisseur s’est rompu à un déplacement de 42.87mm correspon-
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Figure 5.25 – Évolution des eﬀorts axiaux dans les diagonales
dant à 171.5% de déformation par rapport aux 300% qu’il pourrait prendre. Toutefois,
cette fois un plus grand eﬀort de cisaillement a été enregistré dans l’amortisseur à la
rupture (177.3 kN) temoignant ainsi de l’amélioration qu’a apportée au regard des eﬀorts
la solution qui a été envisagée en ce qui concerne la connexion des diagonales. Comme
on l’expliquera plus loin, la diﬀérence entre les eﬀorts débalancés obtenus pour les deux
cadres indique déja que les modes de rupture des deux cadres sont diﬀérents. La ﬁgure 5.27
montre l’état de l’amortisseur après la rupture et montre qu’il a été complètement rompu
sur toute sa longueur.
Comportement de la poutre (force débalancée et moments de la poutre) :
Le moment dans la poutre provient encore une fois du débalancement des eﬀorts dans les
diagonales (ﬁg. 5.28) et de l’excentricité de la composante horizontale de la résultante des
eﬀorts provenant des chevrons par rapport à l’axe neutre de la poutre (ﬁg. 5.16).
Connaissant les contraintes en ﬂexion simple dans une section de la poutre, le moment
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Figure 5.26 – Comportement quasi statique de l’amortisseur
Tableau 5.13 – Réponses maximales de l’amortisseur à la
rupture
cadre Uved θved Vved Tved force déb.
- (mm) ( rad) ( kN) ( kN·m) ( kN)
conn. rigides 42.87 1.15 177.3 0.334 103.7
conn. ﬂexibles 40.27 4.15 145.0 1.35 -45.51
Tableau 5.14 – Réponses de l’amortisseur à l’amorce du
déchirement
cadre Uved θved Vved Tved force déb.
- (mm) ( rad) ( kN) ( kN·m) ( kN)
conn. rigides 28.16 0.26 137 0.07 12.28
conn. ﬂexibles 30.4 1.45 135 1.26 -4.29
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(a) Vue de face de l’amortisseur rompu (b) Une coupe transversale de l’amortisseur
rompu
Figure 5.27 – Des photos de l’amortisseur rompu
M mesuré dans cette section peut-être calculé à partir de l’expression (5.6) en supposant
que la poutre reste dans le domaine élastique. Pour calculer les contraintes de ﬂexion, le
même procédé utilisé pour le premier cadre est utilisé dans cette section étant donné les
déformations recueillies dans les jauges (J15 et J18).
Comme pour le premier cadre, l’eﬀort axial mesuré dans la section de poutre située
entre les vérins et l’assemblage des diagonales n’est pas uniformément distribué dans la
section et diﬀère signiﬁcativement de la force totale des vérins alors qu’ils devraient être
théoriquement égaux. Ce fait rend encore une fois diﬃcile l’analyse des résultats dans cette
section. Dans la section situé au côté ouest de la poutre, l’eﬀort axial est pratiquement
nul à tout instant t comme c’était le cas pour le premier cadre (ﬁg. 5.29a). Une fois de
plus, l’analyse des eﬀorts dans la poutre est faite à l’aide des données enregistrées dans
les jauges placées dans la section où l’eﬀort axial est nul (J15 et J18).
En observant la ﬁgure 5.29b, on peut remarquer encore une fois qu’il existe un moment
dans la poutre à chaque demi cycle avant le ﬂambement des diagonales et l’initiation du
déchirement du caoutchouc. Il faut signaler que ce moment ne vient pas du poids propre de
la poutre étant donné que les instruments ont été réinitialisés avant de commencer l’essai,
en plus que ce moment change de signe à chaque demi-cycle. Ce même constat a été fait
pour la poutre du cadre avec connexions ﬂexibles, et comme on l’a déjà expliqué, il est dû
à l’excentricité de la résultante horizontale des eﬀorts provenant des deux diagonales par
rapport à l’axe horizontale passant au centre de gravité de la poutre.
Après le début du processus de déchirement du caoutchouc à 40mm de déplacement du
cadre, de très grands pics de moments négatifs ont été enregistrés dans la poutre à cause
des charges débalancées positives (ﬁg. 5.28). Comme on l’a expliqué plus haut, la rupture
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Figure 5.28 – Charge débalancée dans la poutre
de l’amortisseur du côté de la diagonale tendue a limité l’eﬀort dans cette diagonale, alors
que la diagonale en compression n’avait pas encore atteint sa capacité et continuait de re-
prendre des eﬀorts grandissants. Ceci a fait que l’eﬀort en compression est plus élevé que
celui en traction, et un eﬀort debalancé vertical dirigée vers le haut est donc induit dans
la poutre. On peut remarquer encore une fois que les pics de moments ont une diﬀérence
signiﬁcative quand on passe d’un demi-cycle à un autre. Ceci est dû en partie au moment
provenant de la force du vérin qui change de signe à chaque demi-cycle et qui s’ajoute
au moment débalancé. Les moments à mi-travée de la poutre peuvent être estimés de la
même façon qu’il a été fait pour le premier cadre.
5.2.2.3 Résumé et décomposition du mécanisme de ruine
Comme pour le premier cadre, l’amortisseur s’est rompu suivant une combinaison de
contraintes de traction, de cisaillement et cette fois avec très peu de torsion et un seul
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(a) Comparaison eﬀort axial poutre et force vérin dans la section Est de la poutre
(b) Moment dû à la charge débalancée dans la section ouest de la poutre
Figure 5.29 – Évolution du moment dans la section ouest de la poutre
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moment de ﬂexion. Toutefois, contrairement au premier amortisseur qui s’est dechiré sur
un côté, le second s’est déchiré sur presque toute sa longueur. Selon l’ensemble des ob-
servations faites dans cette section, en plus de l’eﬀort de cisaillement, l’amortisseur a été
sollicité alternativement à l’une de ses extrémités en traction et en compression à l’autre
extrémité. Pratiquement, on peut dire que le caoutchouc a été sollicité en plus de l’eﬀort
de cisaillement par un moment de ﬂexion (ﬁg. 5.30). Cette observation montre que les
eﬀorts provenant des diagonales n’ont pas été transmis suivant des lignes d’action qui se
rencontrent au centre de gravité du caoutchouc, mais qu’ils se sont diﬀusés chacun dans
une région de l’amortisseur depuis la connexion soudée. Cette observation peut être ex-
pliquée par le fait que les diagonales ont été connectées très proches du caoutchouc. Le
caoutchouc s’est déchiré progressivement sur le côté tendu à mesure que les contraintes
de traction augmentent. Et comme le cadre a été soumis à des mouvements cycliques, le
phénomène a été observé alternativement sur chacune des faces de l’amortisseur à chaque
demi cycle. L’amortisseur a commencé par se déchirer aux extrémités de manière progres-
sive jusqu’à ce que l’aire du caoutchouc soit trop réduite pour continuer de reprendre des
eﬀorts grandissants. Étant donné que l’amorce du ﬂambement de la diagonale comprimée
a été constatée, l’un des trois mécanismes de ruine envisagés au début est obtenu, sauf que
la rupture du caoutchouc n’a pas lieu en cisaillement simple mais en ﬂexion-cisaillement.
L’essai est à la frontière de deux des modes de rupture envisagés, car on a initié le ﬂam-
bement, mais la capacité maximale en compression des diagonales n’a pas été atteinte.
5.2.2.4 Conclusion de l’essai sur le cadre avec connexions rigides
Pour ce cadre, les diagonales ont été connectées directement aux WT aﬁn de réduire
la rotation qui a été enregistrée dans l’amortisseur lors du premier essai. Eﬀectivement,
beaucoup d’améliorations ont été enregistrées. En eﬀet, comme on peut le constater sur les
photos de la ﬁgure 5.31, très peu de rotation a été enregistrée dans l’amortisseur compara-
tivement au premier essai, et aucun dommage n’a été observé au niveau de ces assemblages
non plus. Toutefois, le mode de fonctionnement de ces assemblages a encore induit des
contraintes de traction dans le caoutchouc et a réduit conséquemment sa capacité à se
déformer en cisaillement. Cette façon de connecter les diagonales est bien meilleure par
rapport à ce que Gauron et Girard avaient considéré, mais il faut éliminer les contraintes
de traction dans l’amortisseur ou le dimensionner en conséquence pour avoir un meilleur
comportement de l’ensemble du système. Cette solution peut être améliorée en éloignant
autant que possible les diagonales de l’amortisseur et en évitant d’avoir des assemblages
trop ﬂexibles pouvant causer une ampliﬁcation de la rotation de l’amortisseur.
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Figure 5.30 – Flexion induite dans l’amortisseur à cause de la distribution des eﬀorts de
compression et de traction dans l’assemblage
(a) Connexions ﬂexibles (b) Connexions rigides
Figure 5.31 – Comportement des assemblages à la rupture
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5.3 RÉSERVES ET LIMITES DU SYTÈME PAR RAPPORT AUX EF-
FORTS DE DIMENSIONNEMENT
L’un des objectifs de ce projet de recherche était d’établir expérimentalement les li-
mites et réserves de sécurité du système par rapport aux eﬀorts maximaux attendus dans
la structure amortie. Par conséquent, dans les lignes qui suivent, une comparaison des
réponses numériques et expérimentales des cadres est faite. Les réponses numériques ont
été récalculées pour les huit (8) séismes d’Atkinston avec le modèle MATLAB pseudoli-
néaire, en utilisant les propriétés du caoutchouc trouvées à l’aide des essais dynamiques,
et la rigidité des diagonales (43.6 kN/mm) calculée à l’aide des résultats de l’essai quasi
statique.
Les réponses numériques de la structure calculées à l’aide du programme MATLAB
sont presentées dans le tableau 5.15. La comparaison est faite principalement pour le
cisaillement total à la base par cadre (colonne Vmax du tableau) et le déplacement total
(colonne U2,max) de la structure. Comme on peut le constater, un déplacement maximal
moyen de 23mm environ et un cisaillement à la base maximal moyen de 166.31 kN ont
été trouvés. Après avoir tenu compte des eﬀets P-Δ, des charges notionnelles et de la
torsion accidentelle, cette force de cisaillement devient 193.30 kN. On rappelle que pour
prédimensionner les diagonales du cadre fort, la méthode statique équivalente a été utilisée
et qu’un eﬀort de cisaillement de 119.6 kN a été trouvé. À partir de cet eﬀort la section HSS
76× 76× 4.8 a été retenue, et de cette section, une limite de design en force de 160.5 kN a
été déduite aﬁn de prévenir le ﬂambement des diagonales. Étant donné les dimensions qui
ont été trouvées pour l’amortisseur et compte tenu des propriétés qui ont été utilisées lors
du dimensionnement pour le caoutchouc, le cisaillement maximal moyen qui était attendu
a été de 150.31 kN après avoir tenu compte des eﬀets P-Δ, des charges notionnelles et de
la torsion accidentelle. En comparant ces diﬀérentes valeurs de design avec le cisaillement
récalculé à l’aide des propriétés expérimentales, on peut observer que la diﬀérence est assez
importante. Cette diﬀérence peut être expliquée essentiellement par le fait que la rigidité
de l’amortisseur est plus importante que ce qui a été prévue (ﬁg. 5.1a).
En considérant la rigidité expérimentale et la vraie section des diagonales (A = 1201mm2)
pour le cadre avec connexions rigides, la longueur de ﬂambement des diagonales devrait
être de KLb = 3094mm. Pour cette longueur de ﬂambement, la résistance en compres-
sion des diagonales calculée avec les vraies propriétés de la section est de 166.53 kN. En
comparant le cisaillement nécessaire pour avoir 166.53 kN dans les diagonales (176.50 kN
en supposant que l’eﬀort de cisaillement est reprise équitablement par les deux diago-
nales) avec le cisaillement à la base maximal trouvé à l’aide du programme MATLAB
(193.30 kN), il est évident que pour une telle section le dimensionnement de l’amortisseur
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ne serait pas validé. Cela souligne l’importance de considérer les bonnes propriétés de ca-
outchouc dans le design. Cependant, même avec une plus grosse section, on aurait eu les
mêmes résultats étant donné que ce n’est pas le ﬂambement des diagonales qui a entrainé
la rupture du caoutchouc.
Étant donné que le système a été dimensionné pour fonctionner de manière élastique, la
comparaison des capacités doit être faite par rapport aux eﬀorts pour lesquels les premiers
endommagement ont eu lieu. Pour le cadre avec connexions ﬂexibles, on a montré que les
premiers dommages sont apparus à 20mm de déplacement du cadre correspondant à un
eﬀort de 84.98 kN avec la plastiﬁcation des plaques reliant les diagonales au WT. Pour
le cadre avec connexions rigides, les premiers endommagements ont lieu au premier cycle
de 40mm à partir d’un déplacement de 31.2mm, avec un plus grand eﬀort de cisaille-
ment enregistré qui est de 141.4 kN. Dans les deux cas, il faut signaler que les premiers
dommmages n’ont pas eu lieu dans les diagonales. En eﬀet, pour le cadre avec connexions
ﬂexibles, les premiers dommages ont eu lieu dans les plaques de connexions et pour le
cadre avec connnexions rigides ils ont eu lieu dans le caoutchouc. Pour ce dernier cadre, le
ﬂambement a été initié dans la diagonale au second cycle de 40mm de déplacement cor-
respondant à un eﬀort en cisaillement de 169.6 kN. L’eﬀort pour lequel sont apparus les
premiers dommages dans ce cadre est supérieur aux valeurs initiales de design (150.31 kN
et 160.5 kN) mais est tout même inférieur à l’eﬀort de design récalculé (193.3 kN) à partir
des résultats expérimentaux. En considérant le cisaillement de design récalculé qui est de
193.3 kN, on peut dire que le système a aﬃché un déﬁcit de capacité de 27% pour le cadre
avec connexions rigides et de 56% pour le cadre avec connexions ﬂexibles.
On rappelle que les essais ont été réalisés sans tenir compte des charges gravitaires. En
analysant les deux mécanismes obtenus, on remarque que les charges gravitaires pourraient
dans l’un des cas retarder l’apparition des premiers dommages et les accélérer dans l’autre.
Pour le cadre avec connexions ﬂexibles où la plastiﬁcation en ﬂexion des plaques reliant les
diagonales au WT constituent les premiers dommages enregistrés, les charges gravitaires
n’auraient pas d’autres eﬀets que d’augmenter l’eﬀort axial dans ces plaques et d’accélérer
leur plastifcation. Par contre, pour le cadre avec connexions rigides, étant donné que les
premiers dommages dans le caoutchouc sont dus principalement à des contraintes de trac-
tion, les charges gravitaires auraient probablement retarder l’apparition de ces dommages
en diminuant ces contraintes de traction. Toutefois, étant donné que dans le cadre de
ce projet les charges gravitaires représentent un faible pourcentage des eﬀorts enregistrés
dans les diagonales, 16.41% de l’eﬀort en compression obtenu expérimentalement dans le
cas du cadre avec connexions ﬂexibles, et 13.4% de l’eﬀort en traction obtenu expérimen-
talement pour l’autre cadre, ces charges gravitaires auraient une faible inﬂuence sur le
comportement de ces cadres.
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En réalité, la comparaison devrait être faite uniquement par rapport aux réponses
expérimentales du cadre avec connexions rigides étant donné que l’on ne s’attend pas
dans la réalité à avoir le mécanisme trouvé pour le cadre avec connexions ﬂexibles. Il
important de signaler que ces résultats expérimentaux montrent que l’on ne pourra obtenir
une capacité convenable du système que si le caoutchouc est conçu pour développer le
ﬂambement des diagonales en compression.
Tableau 5.15 – Réponses des cadres amortis déterminées avec le modèle à l’aide
des propriétés expérimentales du caoutchouc et de la rigidité expérimentale des
diagonales
Uved,max Uved,RMS γ Geq ξeq T U2,max Vmax
Séismes (mm) (mm) (%) (MPa) (%) ( s) (mm) ( kN)
1M7D70-1 20.81 5.8 23.2 4.11 9.86 0.719 24.98 177.36
1M7D70-2 20.03 5.9 23.6 4.07 9.83 0.724 23.99 168.15
1M7D70-3 14.38 5.7 22.8 4.14 9.88 0.717 17.31 124.31
1M7D70-4 21.14 5.5 22.0 4.22 9.94 0.712 25.47 184.23
1M6D30-1 19.63 6.9 27.2 3.80 9.61 0.744 23.26 154.26
1M6D30-2 18.30 4.0 16.0 4.93 10.46 0.722 22.79 190.70
1M6D30-3 20.31 5.9 23.6 4.07 9.83 0.727 24.34 171.53
1M6D30-4 19.27 6.0 24.0 4.04 9.80 0.716 23.03 159.80
Moyenne 19.23 5.7 22.8 4.17 9.90 0.81 23.16 166.31
5.4 RECOMMANDATIONS DE DIMENSIONNEMENT
5.4.1 Intégration du système au futur CNBC
Dans la prochaine version du CNBC, les systèmes d’isolation sismiques et de dissipation
d’énergie seront abordés pour la première fois, accompagnés d’une série d’éxigences par
rapport à leur dimensionnement.
Pour adapter le système au futur CNBC, les diﬀérentes recommandations suivantes
s’imposent par rapport à ce qui a été présenté dans ce mémoire. D’abord, pour dimension-
ner les structures avec ce SFRS, une analyse non linéaire sismique tridimensionnelle devra
être eﬀectuée. Ensuite, en plus de l’amortissement apportée par l’amortisseur, l’amortis-
sement inhérent à la structure doit être pris égal à 2.5% pour faire l’analyse contrairement
aux 5% utilisés dans ce projet. Avant de réaliser l’analyse sismique, le caoutchouc doit être
caractérisé en réalisant des essais sur au moins deux prototypes d’amortisseurs à grandeurs
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réelles. Pour réaliser cette analyse sismique au plus 20% de séismes artiﬁciels peut être
utilisé. À la ﬁn de l’analyse, les valeurs de design (force, déplacement) sont déterminées
en utilisant la moyenne des résultats de l’analyse sismique augmentée de l’écart-type de
ces résultats (seule la moyenne a été utilisée dans ce projet).
Pour les systèmes d’isolation, les séismes doivent être mis à l’échelle avant de les utiliser,
sur une plage de période allant de 0.2T1 à 1.5T1, où T1 est la période fondamentale de la
structure isolée qui doit être supérieure à trois (3) fois la période de la structure non isolée.
Après le design, avant d’installer les amortisseurs, des essais de caractérisations doivent
être également eﬀectués pour chaque type d’isolateurs utilisés.
5.4.2 Recommandations par rapport à l’amortisseur
Les amortisseurs en caoutchoucs naturels peuvent prendre de très grandes deformations
en cisaillement, et même au-delà 300% de déformation en cisaillement simple. Cependant,
cette capacité des caoutchoucs à se déformer peut être signiﬁcativement aﬀectée lorsque
le cisaillement est couplé avec d’autres eﬀets comme la torsion, la ﬂexion et la traction.
En eﬀet, les caoutchoucs du projet n’ont pas pu se déformer en cisaillement au-delà de
156% pour le premier cadre testé, et au-delà de 171.5% pour le second à cause des ef-
forts additionnels . Donc, on comprend qu’une unique considération sur la déformation
en cisaillement n’est pas suﬃsante pour dimensionner les amortisseurs. Par conséquent,
certaines recommandations doivent être formulées aﬁn d’avoir un dimensionnement plus
sécuritaire.
On peut remarquer à travers ces résultats expérimentaux que l’un des meilleurs moyens
pour améliorer le comportement des amortisseurs est d’éviter d’avoir des excentricités dans
les assemblages. Toutefois, le mécanisme obtenu avec le deuxième cadre montre qu’il faut
quand même considérer un moment de torsion minimum, et surtout un eﬀort de ﬂexion
induisant localement des contraintes de traction dans le caoutchouc dépendamment de
la façon que la transmission des eﬀorts est faite des diagonales aux amortisseurs. Tenant
compte de ce mécanisme, il faut que l’amortisseur soit capable de résister à toutes les
combinaisons d’eﬀorts menant au ﬂambement des diagonales pour assurer un mécanisme
de ruine satisfaisant et la capacité minimum du cadre.
Pour tenir compte des eﬀorts autres que ceux de cisaillement dans l’amortisseur, le plus
intéressant serait de le dimensionner pour reprendre ces eﬀorts en tenant compte de sa
résistance. Cependant, étant donné que les résistances du caoutchouc ne sont pas encore
bien connues et déﬁnies, pour tenir compte des eﬀorts parasites, on peut supposer que
la déformation maximale en cisaillement que peut prendre le caoutchouc est réduite d’un
certain facteur α. Si γmax est la déformation maximale que peut prendre le caoutchouc en
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cisaillement simple, alors la deformation ultime sera :
γu = αγmax (5.7)
Pour le cadre avec connexions ﬂexibles, ce α serait de 0.40 et pour le cadre avec
connexions rigides il serait de 0.38, si l’on tient compte des premiers dommages obser-
vés dans l’amortisseur et aussi d’une déformation maximale en cisaillement simple du
caoutchouc de 300%. À la lumière des résultats expérimentaux, on recommanderait donc
de prendre α = 0.3. Cependant, il serait mieux de considerer un α qui correspond au
mécanisme de ruine envisagé. Dans le cas precis où l’on suppose que le caoutchouc peut
prendre une déformation de 300% en cisaillement simple, alors la déformation ultime γu
de l’amortisseur serait de 90%. Des essais de caractérisation sont requis pour déterminer
une valeur ﬁable de déformation maximale en cisaillement simple. La meilleure solution
serait d’eﬀectuer des essais d’eﬀorts combinés en laboratoire sur des spécimens aﬁn de
mieux ﬁxer une valeur pour α.
Concernant la déformation à adopter comme hypothèse de dimensionnement, il est re-
commandé de ne pas utiliser une deformation entre 0% et 10%, car dans cet intervalle, de
faibles variations des déformations peuvent entrainer de grandes variations au niveau des
propriétés viscoélastiques de l’amortisseur [18,19]. De même, pour éviter d’avoir des struc-
tures très limitées en déplacement, il est recommandé d’utiliser au plus une deformation de
50% pour dimensionner les amortisseurs, mais cela dépend des critères de design de chaque
projet. Pour réaliser un design sécuritaire, il est recommandé de tester systématiquement
le matériau utilisé avant le design.
Les résultats de ces essais montrent que les modes de connexion considérés jusqu’à pré-
sent font travailler le caoutchouc en cisaillement-ﬂexion plutôt qu’en cisaillement simple.
Ainsi, des études numériques visant à étudier l’interaction amortisseur-gousset sont néces-
saires aﬁn de trouver éventuellement une meilleure façon de connecter les diagonales qui
limiterait les eﬀets de ﬂexion.
Ces recommandations bien que basées sur des résultats expérimentaux sont limitées
et nécessitent d’être approfondies et précisées. En eﬀet, non seulement les propriétés vis-
coélastiques du caoutchouc naturel peuvent varier d’un matériau à un autre, mais aussi
d’autres propriétés du caoutchouc relatives à sa résistance en traction et en torsion ne
sont pas bien déﬁnies.
5.4.3 Recommandations par rapport aux contreventements
Tenant compte de la rigidité horizontale obtenue expérimentalement pour les diagonales
pour chaque specimen, on a montré qu’une longueur de ﬂambement KL de 3094mm et
de 3503mm devaient être utilisé respectivement pour le cadre avec connexions ﬂexibles et
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pour le cadre avec connexions rigides. Tenant compte de la longueur libre des diagonales
pour chaque spécimen (3008mm pour le cadre avec connexions ﬂexibles et 3652mm pour
l’autre cadre), on a trouvé un coeﬃcient K égal à 1.2 pour le cadre avec connexions
ﬂexibles, et une valeur de 0.85 pour le cadre avec connexions rigides. Ces conditions ont
relativement peu d’inﬂuence sur le système en terme de rigidité car le caoutchouc contrôle
essentiellement la rigidité globale du cadre, mais elles ont une grande inﬂuence pour les
charges de ﬂambement. Donc, lors du dimensionnement des diagonales, on recommanderait
de calculer les résistances au ﬂambement avec des valeurs sécuritaires de 1.25 pour les
cadres avec connexions ﬂexibles et de 0.9 pour ceux avec des connexions comme celles du
cadre avec connexions rigides.
5.4.4 Recommandations par rapport à la poutre
Le dimensionnement de la poutre doit-être fait à priori en fonction du mécanisme de
ruine désiré. Comme on peut le remarquer avec les diﬀérents mécanismes énumérés à l’in-
troduction et par rapport à ceux trouvés dans ce projet, il est peu probable de s’attendre à
la plastiﬁcation de la diagonale en traction. Donc, il n’est pas nécessaire de dimensionner
la poutre pour la totalité de la charge débalancée dans les conﬁgurations de poutre forte.
Puisqu’une rotule est attendue dans la poutre, cette dernière doit être forcément de classe
1 aﬁn d’avoir un mécanisme le plus ductile possible. On peut probablement améliorer la
ductilité du système si la diagonale en tension est capable de se plastiﬁer. Une force de
traction égale 0.6Tu dans la diagonale tendue peut-être considérée, comme il est recom-
mandé à l’article 27.5.4.2 de la norme CSA S16-09. Toutefois, cette recommandation reste
à conﬁrmer avec l’analyse expérimentale du cadre léger.
La poutre doit être dimensionnée pour reprendre un moment supplémentaire dû à l’ex-
centricité de la force dans l’amortisseur par rapport au centre de gravité de la poutre. Ce
dernier moment peut être calculé avec le cisaillement maximal attendu dans l’amortisseur
et avec un bras de levier qui fait la distance entre l’axe horizontal de l’amortisseur par
rapport à celle de la poutre. Ces poutres doivent être dimensionnées aussi pour reprendre
les charges gravitaires après le ﬂambement où le déchirement du caoutchouc dépendam-
ment du mécanisme attendu en considérant le cas de chargement 1D+1E +0.5L+0.25S
et en supposant que la poutre n’a pas d’appui central.
Pour les travaux futurs, un montage plus réaliste permettant de prendre en compte les
charges gravitaires et de mieux distribuer la charge horizontale dans le cadre peut être
envisagé.
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5.4.5 Recommandations par rapport aux assemblages
Pour les assemblages, la première recommandation serait qu’ils doivent être conçus aﬁn
d’éviter autant que possible la présence d’eﬀorts additionnels dans l’amortisseur. Les résul-
tats des essais réalisés sur le cadre avec connexions ﬂexibles ont montré que la conception
qu’avaient faite Girard et Gauron de l’assemblage des diagonales n’est pas adéquate à cause
des eﬀorts additionnels (torsion et ﬂexions) qu’elle a induits dans l’amortisseur. Toutefois,
elle pourrait être adoptée dans la mesure où les éléments d’assemblages et le caoutchouc
seraient dimensionnés pour reprendre les eﬀort générés, mais nous le recommandons pas,
car de simples améliorations peuvent résoudre les principaux problèmes. La recommanda-
tion la plus importante est d’éviter toute excentricité, par exemple. Des connexions assez
rigides doivent être utilisées également pour éviter le voilement du gousset qui pourrait
produire le problème du premier cadre. On a vu que connecter les diagonales directement
aux WT est une solution envisageable bien que la réalisation des soudures sur place peut
être assez diﬃcile. Cependant, comme on l’a observé avec l’essai quasi statique réalisé
sur le cadre avec connexions rigides, le mode de transmission des eﬀorts des diagonales à
l’amortisseur peut forcer ce dernier à travailler en ﬂexion. Donc, une meilleure compré-
hension du fonctionnement de ce type de connexion serait nécessaire pour trouver une
méthode qui pourra contraindre les amortisseurs à travailler uniquement en cisaillement
simple avant ﬂambement et traction-cisaillement après ﬂambement.
Indépendamment du mécanisme de ruine envisagé, les assemblages des diagonales
doivent être dimensionnés en tenant compte des eﬀorts probables qui peuvent-être dé-
veloppés dans les diagonales en tension et en compression. L’eﬀort dans la diagonale
tendue peut être limité à celui induit par la résistance probable de la poutre lorsque la
diagonale comprimée atteint sa résistance probable calculée suivant l’article 27.5.3.4 de la
norme CSA S16-09. L’eﬀort de traction probable (TP ) relatif à la résistance probable de
la poutre peut être calculé à l’aide de l’équation suivante :
TP =
P
sinθ
+ Cu (5.8)
où P est la charge verticale nécessaire pour développer une rotule plastique dans la poutre,
Cu l’eﬀort dans la diagonale comprimée à l’amorce du ﬂambement et θ l’angle horizontal
des diagonales. Si MP est le moment probable de la poutre, MG le moment induit par les
charges gravitaires (sans appui de la poutre au chevron) et L sa portée, alors la charge
verticale P est :
P = 4(MP − MG)
L
(5.9)
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Pour les assemblages poutre-poteau, c’est cette charge P qui doit être utilisée pour
tenir compte des charges sismiques. Les charges gravitaires doivent être incluses aussi
dans le dimensionnement quand l’analyse des eﬀorts le demande en considérant le cas de
chargement 1D+1E+0.5L+0.25S.
5.4.6 Recommandations par rapport aux colonnes
Les colonnes doivent rester intactes en tout temps aﬁn de pouvoir acheminer les charges
verticales aux fondations. Elles doivent être dimensionnées pour reprendre les forces ver-
ticales provenant de la poutre en fonction du mécanisme de ruine envisagé. Ces charges
incluent les charges gravitaires sans appui des poutres au chevron et la charge verticale
(P ) nécessaire pour developper une rotule plastique dans la poutre si cette dernière n’est
pas dimensionnée pour reprendre la totalité de la charge débalancée. En plus des charges
verticales, un moment M = 0.2ZFy doit-être utilisé comme la norme CSA S6 09 le recom-
mande à l’article 27.5.5.2.

Chapitre 6
CONCLUSION
6.1 SYNTHÈSE DU PROJET
Ce projet de maîtrise à caractère expérimental entre dans le cadre d’une série de re-
cherches du Centre de Recherche en Génie Parasismique de l’Université de Sherbrooke
(CRGP). Il a pour objectif général d’étudier les états limites ultimes, d’établir les limites
et réserves de sécurité d’un SFRS constitué uniquement d’amortisseurs élastomères et de
contreventements en chevron développé par Gauron et Girard, et de préciser, après avoir
formulé certaines recommandations de dimensionnement, à quelles conditions ce système
peut être utilisé dans le design de nouvelles structures. Trois mécanismes de ruine ont été
anticipés : le mécanisme de ruine constitué par la rupture du caoutchouc en cisaillement
sans ﬂambement des contreventements, le mécanisme de ruine constitué par le ﬂambe-
ment de la diagonale en compression, puis de la rupture du caoutchouc, et le mécanisme
constitué par le ﬂambement de la diagonale en compression avec plastiﬁcation de la poutre
et la rupture probable du caoutchouc. Tenant compte de ces trois mécanismes, pour at-
teindre l’objectif ﬁxé, trois (3) mécanismes de ruine de structures dimensionnées avec un
tel système devaient être étudiés expérimentalement, mais un seul parmi eux a été étudié
ﬁnalement et un autre mécanisme de ruine inattendu et problématique a été identiﬁé. Un
bâtiment d’un étage de 40m de côté, d’une hauteur de 4m et situé sur un sol de type
C dans la région de Montréal a été utilisé pour mener les calculs, ainsi qu’une série de
huit (8) séismes compatibles avec le spectre de dimensionnement de cette même région.
Selon la méthodologie établie initialement, deux cadres (cadre léger et cadre fort) ont été
dimensionnés pour être testés par la suite. Le cadre léger a été dimensionné suivant les
hypothèses de fonctionnement du nouveau SFRS, et le cadre fort suivant les principes d’un
cadre conventionnel dimensionné à la capacité. Toutefois, compte tenu des résultats du pre-
mier essai, seul le mécanisme de ruine du cadre fort a pu être étudié expérimentalement.
Deux cadres (cadre avec connexions ﬂexibles et avec connexions rigides) correspondant
tous les deux à la conﬁguration du bâtiment avec poutre forte, ont cependant été testés.
Ce changement est dû au fait que pour le cadre avec connexions ﬂexibles, un mécanisme
de ruine inattendu et très précoce a été obtenu. Ce mécanisme a été obtenu suite à une
combinaison de torsion, de ﬂexion, de cisaillement et de traction dans l’amortisseur.
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Des essais dynamiques visant à caractériser le matériau utilisé ont été également réa-
lisés. Les résultats des essais dynamiques ont montré que les propriétés viscoélastiques
des amortisseurs décroissent avec l’amplitude des déformations comme Gauron et Girard
l’avaient montré. Par contre, des diﬀérences signiﬁcatives ont été observées entre les pro-
priétées obtenues à partir de ces essais et celles obtenues des essais de caractérisation de
Girard et de Gauron. En eﬀet, les résultats des essais dynamiques ont montré que ces
amortisseurs sont beaucoup plus rigides par rapport aux valeurs de design utilisées, mais
aussi sont moins performants dans leur capacité à dissiper de l’énergie. Il faut mention-
ner que la procédure de fabrication peut être à la base de cette diﬀérence. Cela doit être
considéré lors du design ou bien le matériau fabriqué doit être bien testé avant le design.
À cause de l’excentricité des eﬀorts horizontaux dans l’amortisseur lors de l’essai quasi
statique sur le cadre avec connexions ﬂexibles, un moment de torsion qui augmente à
mesure que les eﬀorts augmentent a été induit dans l’amortisseur. Ce moment a entrainé
de la rotation dans l’amortisseur et a induit un moment de ﬂexion dans l’amortisseur par
rapport à l’un des axes horizontaux (sens de la longueur) de ce dernier. Cette rotation en
plus d’ajouter un moment de ﬂexion dans l’amortisseur a entrainé la plastiﬁcation de la
plaque de connexion hors plan et conséquemment une charge débalancée verticale dans
l’amortisseur induisant ainsi des contraintes de traction dans le caoutchouc. En plus de
ces eﬀorts, l’essai réalisé sur le cadre avec connexions rigides nous a permis de dire que
l’amortisseur a également travaillé en ﬂexion suivant son axe horizontal dans la direction
de la largeur. Ce sont tous ces eﬀorts, combinés à l’eﬀort de cisaillement qui ont entrainé
le mécanisme de ruine inattendu et prématuré. Un tel mécanisme n’est pas acceptable
étant donné que l’on ne peut pas accepter des dommages dans les assemblages.
Pour éliminer cette excentricité, il a été proposé de connecter directement les dia-
gonales aux goussets (cadre avec connexions rigides), et c’est dans ce contexte que le
cadre avec connexions rigides a été testé. Les résultats de l’essai quasi statique réalisé
sur ce cadre ont montré que la connexion diagonale-amortisseur génère des contraintes de
traction-compression locales dans l’amortisseur dues à un travail en ﬂexion. Une rupture
prématurée a été obtenue par déchirement de l’amortisseur avant même que les diagonales
développe leur pleine capacité en compression. Cependant, des améliorations sont obtenus
malgré tout en terme de torsion et de résistance. Étant donné que la solution qui a été
proposée nécessite des améliorations, et que la durée d’une maitrise est limitée, le cadre
léger n’a pas été testé dans le cadre de ce projet.
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Les résultats des essais quasi statiques ont montré que l’amortisseur contrôle le compor-
tement des cadres et est le point faible du système. Bien que les amortisseurs en caoutchouc
naturel peuvent prendre de très grandes déformations en cisaillement simple (>300%), on
a observé que cette capacité peut être signiﬁcativement aﬀectée lorsque le cisaillement est
combiné avec d’autres eﬀets comme la torsion, la ﬂexion et la traction. En eﬀet, les résul-
tats ont montré pour le cadre avec connexions ﬂexibles que le caoutchouc ne pouvait pas
se déformer au-delà de 156% avec la présence, en plus du cisaillement, d’un moment de
torion et de deux autres moments de ﬂexion. Dans le cas du cadre avec connexions rigides,
cette déformation ne pouvait pas aller au-delà de 172% avec la présence des contraintes de
traction enregistrées dans l’amortisseur à cause du fait que ce dernier a travaillé en ﬂexion
en plus du cisaillement. Ces observations montrent que les amortisseurs doivent être di-
mensionnés en tenant compte des eﬀorts combinés en plus d’une simple considération de
la déformation en cisaillement.
Les résultats des essais ont montré également que le mode de connexion des diagonales
inﬂuence le mode de rupture du caoutchouc. Pour le cadre avec connexion ﬂexibles, on a
observé que des connexions ﬂexibles permettent le mouvement hors plan de l’amortisseur
et augmentent ses chances de se déchirer prématurément. On a remarqué également que de
très faibles excentricités des eﬀorts peuvent induire des eﬀorts parasites assez importants
dans le système, et que le mode de connexion qui a été adopté par Girard et Gauron n’est
pas la meilleure façon de connecter les diagonales. On a constaté également que connecter
les diagonales directement aux goussets est une solution qui peut être envisagée, mais
qu’une meilleure compréhension de la transmission des eﬀorts et de l’interaction du ca-
outchouc par rapport à ces assemblages est nécessaire aﬁn d’améliorer la performance de
l’amortisseur et du comportement général du système. De plus, ce type de connexions des
diagonales, soudées en place sur chantier, est beaucoup plus complexe à réaliser qu’une
connexion boulonnée avec plaques de transfert.
Pour contraindre l’amortisseur à travailler en cisaillement simple, il a été fait en sorte
que le point d’intersection des diagonales se situe au centre de gravité de l’amortisseur.
Ainsi, la résultante horizontale des eﬀorts provenant des deux diagonales passe au centre
de gravité du caoutchouc et est excentrée par rapport à l’axe neutre de la poutre. Cette
excentricité crée un moment qui change de signe à chaque demi-cycle étant donné que la
force horizontale change de signe à chaque demi-cycle, et ce moment doit être considéré
lors du design de la poutre. Contrairement aux cadres conventionnels, un moment négatif
a été enregistré dans la poutre des deux cadres qui ont été testés. Pour le cadre avec
connexions ﬂexibles, ce moment a été une conséquence de la plastiﬁcation des plaques
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reliant les diagonales au gousset (WT), tandis que pour le second cadre il a été une consé-
quence de la rupture du caoutchouc qui a limité les eﬀorts dans la diagonale tendue. Un
tel moment positif n’est à priori pas attendu dans un comportement adéquat. Au contraire
après le ﬂambement de la diagonale comprimée c’est un moment positif qui est attendu.
Les résultats ont montré également que le mode de fonctionnement des amortisseurs
peut inﬂuencer le comportement des contreventements. Ces résultats ont montré que les
mouvements hors plan observés au niveau des amortisseurs ont tendance à réduire leur
rigidité et donc indirectement à augmenter leur longueur de ﬂambement (K). En eﬀet, les
résultats ont montré que la rigidité horizontale moyenne obtenue pour les deux cadres est
inférieure à la rigidité théorique calculée. De tels résultats montrent qu’une valeur plus
conservatrice doit-être considérée pour le coeﬃcient de longueur de ﬂambement (K) des
diagonales lors de l’estimation des capacités en compression. En revanche, ce coeﬃcient a
peu d’inﬂuence sur le comportement dynamique du système global.
Étant donné que le système a été dimensionné pour fonctionner de manière élastique,
l’appréciation des capacités obtenues expérimentalement a été faite par rapport aux ef-
forts pour lesquels les premiers endommagement ont eu lieu. En comparant les capacités
expérimentales des cadres avec les réponses numériques obtenues du modèle MATLAB
à l’aide des huit (8) séismes d’Atkinson compatibles avec le spectre de Montréal, on a
remarqué que le système présente une réserve satisfaisante par rapport au déplacement de
design, mais un déﬁcit par rapport aux eﬀorts de cisaillement. Les résulats montrent que le
système est capable de prendre un déplacement maximale de 31.2mm avec les connexions
rigides contrairement à un déplacement de 23.2mm prévu par le modele MATLAB. Par
contre, une force de cisaillement maximale de 141.4 kN environ a été trouvée pour le cadre
avec connexion rigides et une force maximale de 84.98 kN pour le cadre avec connexions
ﬂexibles par rapport à un cisaillement à la base de 193.30 kN déterminé avec le modèle
après avoir tenu compte des propriétés viscoélastiques équivalentes expérimentales, des ef-
fets P-Δ, des charges notionnelles, de la torsion accidentelle et des charges gravitaires. En
considérant la limite de design en force qui est de 193.30 kN, on peut dire que le système
a aﬃché un déﬁcit de capacité de 27% dans le cas du cadre avec connexions rigides et
de 56% dans le cas du cadre avec connexions ﬂexibles. En réalité, la comparaison devrait
être faite uniquement par rapport aux réponses expérimentales du cadre avec connexions
rigides étant donné qu’on a éliminé avec ce projet le mécanisme de ruine trouvé pour le
cadre avec connexions ﬂexibles.
À partir des essais quasi statiques, on a mis en évidence un mécanisme de ruine à
écarter absolument, et un autre mécanisme composé de la rupture du caoutchouc en
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ﬂexion-cisaillement plutôt qu’en cisaillement simple et de l’initiation du ﬂambement des
diagonales. Ces mécanismes de ruine limitent la capacité du système, et pour avoir un
meilleur comportement de ce dernier, il faut privilégier un mécanisme de ruine qui permet
aux diagonales d’atteindre leur pleine capacité en compression et de ﬂamber.
6.2 RECOMMANDATIONS PAR RAPPORT À LA MÉTHODE DE DI-
MENSIONNEMENT
Compte tenu des résultats expérimentaux, des réserves et limites que présente le sys-
tème, les recommandations suivantes sont formulées.
Comme on l’a vu dans les précédents paragraphes, connecter directement les diagonales
au gousset est une solution qui peut-être très intéressante. Bien qu’avec cette solution on
n’a pas pu avoir un comportement en cisaillement simple de l’amortisseur, il parait plus
sécuritaire d’adopter une telle solution par rapport à celle qu’avaient adoptée Girard et
Gauron. Pour tenir compte des eﬀorts autres que ceux de cisaillement dans l’amortisseur,
compte tenu de l’indisponibilité d’informations sur la résistance du caoutchouc soumis
à des eﬀorts composés, on peut supposer dans le dimensionnement que la déformation
ultime γu de l’amortisseur en cisaillement est réduite d’un facteur α par rapport à la
déformation maximale en cisaillement simple γmax qu’il peut prendre. Compte tenu des
résultats expérimentaux, prendre α = 0.5 peut être une indication judicieuse. Des essais
d’eﬀorts combinés de laboratoire doivent être également eﬀectués sur des spécimens aﬁn
de mieux ﬁxer une valeur pour α.
Pour le dimensionnement des amortisseurs, il n’est pas recommandé d’utiliser une dé-
formation entre 0% et 10%, car dans cet intervalle les propriétés viscoélastiques peuvent
varier énormement en fonction d’une faible variation de la déformation de l’amortisseur.
Pour éviter également d’avoir des structures trop limitées en déplacement, il est recom-
mandé d’utiliser une déformation en-dessous de 50% pour dimensionner les amortisseurs.
Les résultats de l’essai quasi-statique a montré qu’on s’était trompé par rapport aux
valeurs utilisées pour le coeﬃcient de ﬂambement K. Tenant compte de ces résultats, il est
recommandé d’utiliser un coeﬃcient K égale à 1.25 pour les cadres ayant les mêmes types
d’assemblages que le cadre avec connexions ﬂexibles, et une valeur de 0.9 pour ceux ayant
les mêmes types d’assemblages que le cadre avec connexions rigides. Ces conditions ont
relativement peu d’inﬂuence sur le système en terme de rigidité car le caoutchouc contrôle
essentiellement la rigidité globale du cadre, mais elles ont une grande inﬂuence pour la
vériﬁcation des charges de ﬂambement lors du design.
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Le dimensionnement de la poutre doit-être fait à priori en fonction du mécanisme de
ruine à adopter. Comme il est peu probable de s’attendre à la plastiﬁcation de la diago-
nale en traction, il n’est pas nécessaire de dimensionner la poutre pour la totalité de la
charge débalancée dans les conﬁgurations de poutre forte. En plus du moment débalancé,
un moment supplémentaire dû à l’excentricité de la force dans l’amortisseur par rapport
au centre de gravité de la poutre doit être considéré dans le dimensionnement de cette
dernière. Il faut également vériﬁer que la poutre est capable de reprendre les charges gra-
vitaires après un tremblement de terre sans appuis au niveau des chevrons. Puisqu’une
rotule est attendue dans la poutre, cette dernière doit être forcément de classe 1 aﬁn
d’avoir un mécanisme le plus ductile possible.
Pour éviter au système de développer des eﬀorts parasites, il est important d’éviter
d’avoir autant que possible des eﬀorts excentrés dans le système. L’une des solutions qui
peut être envisagé, consiste à connecter les diagonales directement au gousset. Cependant,
comme on l’a observé avec l’essai quasi-statique réalisé sur le cadre avec connexions rigides,
ce mode de connexion peut génère encore des contraintes de traction dans l’amortisseur
et présente des problèmes d’exécution à cause des diﬃcultés de soudures en place sur
chantier.
Indépendamment du mécanisme de ruine envisagé, les assemblages des diagonales
doivent être dimensionnés en tenant compte des eﬀorts probables qui peuvent être déve-
loppés dans la diagonale en tension et la diagonale comprimée. L’eﬀort dans la diagonale
tendue peut être limité à la resistance probable de la poutre ou à la resistance probable
de la diagonale en compression. Pour les assemblages poutre-poteau, c’est la charge né-
cessaire pour développer une rotule plastique dans la poutre qui doit être utilisée pour
prendre en compte les charges sismiques. Les charges gravitaires doivent être incluses aussi
dans le dimensionnement quand l’analyse des eﬀorts le demande en considérant le cas de
chargement 1D + 1E + 0.5L + 0.25S.
Les colonnes doivent être dimensionnées pour reprendre les forces verticales provenant
de la poutre et en fonction du mécanisme de ruine envisagé. Ces charges incluent les
charges gravitaires (sans appuis des poutres au chevron) et la charge verticale nécessaire
pour developper une rotule plastique dans la poutre. En plus de ces charges, un moment
M = 0.2ZFy doit-être considéré également comme la norme CSA S16-09 le recommande
à l’article 27.5.5.2.
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Il n’y a pas de doute que le caoutchouc est l’un des éléments le plus important du sys-
tème. Cependant, les résultats enregistrés montrent qu’il constitue aussi le maillon faible
du système. Par conséquent, pour avoir un système performant il faut être capable de di-
mensionner les amortisseurs correctement et de manière sécuritaire. L’un des obstacles qui
empêchent d’arriver à cette ﬁn, est un manque d’informations par rapport à la capacité
du caoutchouc naturel à reprendre les sollicitations auxquelles il peut être soumis. Ainsi,
une campagne de caractérisation de ses capacités, rigoureuse et exhaustive, est fortement
recommandée. Dans cette campagne, particulièrement, les propriétés relatives à la résis-
tance en traction, en ﬂexion et à la torsion du caoutchouc doivent être mises envidence,
combinées à du cisaillement.
L’un des paramètres qui inﬂuencent les dimensions de l’amortisseur est la déformation
en cisaillement. Cependant, le choix d’un tel paramètre reste à la volonté de l’ingénieur
sans trop d’indications et de recommandations. Dépendamment de l’hypothèse qui est
faite concernant la déformation de l’amortisseur, une épaisseur est donc ﬁxée pour ce
dernier compte tenu du déplacement attendu. Donc, pour des eﬀorts de dimensionnne-
ment identiques, on peut se trouver à la ﬁn avec des dimensionnements diﬀérents pouvant
développer des mécanismes totalement diﬀérents. Étant donné l’importance d’un tel pa-
ramètre, il est important que des études expérimentales et numériques soient faites aﬁn
d’étudier l’inﬂuence d’un tel paramètre sur le dimensionnement et le comportement du
système.
Les résultats de ces essais montrent que les modes de connexion considérés jusqu’à
présent ne garantissent pas un comportement en cisaillement simple des amortisseurs. Ces
résultats montrent aussi que l’impact d’eﬀorts additionnels peut être très préjudiciable
au bon fonctionnement des structures dimensionnées avec le système proposé. Ainsi, des
études numériques et expérimentales visant à étudier l’interaction amortisseur-gousset
sont nécessaires pour trouver la meilleure façon de connecter les diagonales aﬁn de mini-
miser ces eﬀorts ou de les éliminer éventuellement.
Comme on l’a mentionné au début du chapitre, un seul mécanisme de ruine a été étudié
dans ce projet. Il s’agit du premier mécanisme de ruine mentionné à l’introduction qui est
constitué du déchirement du caoutchouc sans ﬂambement de la diagonale en compression.
Par conséquent, pour compléter l’étude, il est important que les autres mécanismes de
ruine soient étudiés, par exemple, un autre cadre fort avec des optimisations sur la capacité
du caoutchouc et la connexion des diagonales, et un cadre faible avec ces améliorations
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également (tel qu’il serait construit dans une application réelle). Pour les prochains essais,
un montage plus réaliste permettant de prendre en compte les charges gravitaires et de
mieux distribuer la charge horizontale dans le cadre peut être envisagé.
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